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DECRETI, DELIBERE E ORDINANZE MINISTERIALI

MINISTERO
DELLE INFRASTRUTTURE

DECRETO 14 gennaio 2008.

Approvazione delle nuove norme tecniche per le costruzioni.

IL MINISTRO DELLE INFRASTRUTTURE

DI CONCERTO CON
IL MINISTRO DELLINTERNO
E CON

IL CAPO DIPARTIMENTO DELLA PROTEZIONE
CIVILE

Vista la legge 5 novembre 1971, n. 1086, recante
norme per la disciplina delle opere in conglomerato
cementizio armato, normale e precompresso ¢ da strut-
tura metallica;

Vista la legge 2 febbraio 1974, n. 64, recante prOyve-
dimenti per le costruzioni con particolari prescrizioni
per le zone sismiche;

Vista la legge 21 giugno 1986, n. 317 recante «Proce-
dura di informazione nel settore delle norme e regola-
mentazioni tecniche delle regole relative ai’servizi della
societa dell’informazione in attuaziene.della direttiva
98/34/CE del Parlamento europeo-e,del Consiglio del
22 giugno 1998, modificata dalla ‘direttiva 98/48/CE
del Parlamento europeo e del ‘Consiglio del 20 luglio
1998»;

Visto il decreto del Presidente della Repubblica
21 aprile 1993, n. 246, recante «Regolamento di attua-
zione della direttiva ,89/106/CEE relativa ai prodotti
da costruzione»;

Visto il decretotlegislativo 31 marzo 1998, n. 112,
recante conferimento di funzioni e compiti amministra-
tivi allo Stato, alle regioni e agli enti locali in attuazione
del capo I, della’legge 15 marzo 1997, n. 59;

Visto il decreto del Presidente della Repubblica
6 giugno 2001, n. 380, testo unico delle disposizioni
legislative e regolamentari in materia edilizia;

Vista la legge 17 luglio 2004, n. 186, di~conversione
del decreto-legge 28 maggio 2004, n. 136-¢d in partico-
lare l’art. 5, comma 1, che prevede-la~redazione, da
parte del Consiglio superiore dei lavori pubblici, di con-
certo con il Dipartimento della protezione civile, di nor-
mative tecniche, anche per la verifiea sismica ed idrau-
lica, relative alle costruzioni, nonché per la progetta-
zione, la costruzione e 'adeguamento, anche sismico
ed idraulico, delle dighe di ritenuta, dei ponti ¢ delle
opere di fondazione e sostegho dei terreni, per assicu-
rare uniformi livelli di Sigurezza;

Visto il decreto del Ministro delle infrastrutture e dei
trasporti 14 settembre 2005, con il quale sono state
approvate le «Norme tecniche per le costruzioni»;

Visto 'art. 14-undevicies del decreto-legge 30 giugno
2005, n4 15 convertito, con modificazioni, in legge
17 agosto 2005, n. 168, che inserisce il comma 2-bis
all’art.\57 del citato decreto-legge 28 maggio 2004,
n. 136, convertito, con modificazioni, dalla legge
27 luglio 2004, n. 186, il quale prevede che «al fine di
avviare una fase sperimentale di applicazione delle
nhorme tecniche di cui al comma 1, € consentita, per un
periodo di diciotto mesi dalla data di entrata in vigore
delle stesse, la possibilita di applicazione, in alternativa,
della normativa precedente sulla medesima materia, di
cui alla legge 5 novembre 1971, n. 1086, e alla legge
2 febbraio 1974, n. 64, ¢ relative norme di attuazione,
fatto salvo, comunque, quanto previsto dall’applica-
zione del regolamento di cui al decreto del Presidente
della Repubblica 21 aprile 1993, n. 246»,

Considerata la necessita di procedere al previsto
aggiornamento biennale delle «Norme tecniche per le
costruzioni» di cui al citato decreto ministeriale 14 set-
tembre 2005;

Visto il voto n. 74 con il quale I’Assemblea generale
del Consiglio superiore dei lavori pubblici nelle adu-
nanze del 13 e 27 luglio 2007 si ¢ espresso favorevol-
mente in ordine all’aggiornamento delle «Norme tecni-
che per le costruzioni», di cui al citato decreto ministe-
riale 14 settembre 2005;

Vista la nota del 7 agosto 2007, n. 2262, con la quale
il Presidente del Consiglio superiore dei lavori pubblici
ha trasmesso all’Ufficio legislativo del Ministero delle
infrastrutture il suddetto aggiornamento delle «Norme
tecniche per le costruzioni» licenziato dall’Assemblea
generale del Consiglio superiore dei lavori pubblici;
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Visto l’art. 52 del citato decreto del Presidente della
Repubblica 6 giugno 2001, n. 380, che dispone che in
tutti i comuni della Repubblica le costruzioni sia pub-
bliche sia private debbono essere realizzate in osser-
vanza delle norme tecniche riguardanti i vari elementi
costruttivi fissate con decreti del Ministro per le infra-
strutture, di concerto con il Ministro dell’interno qua-
lora le norme tecniche riguardino costruzioni in zone
sismiche;

Visti gli articoli 54 ¢ 93 del citato decreto legislativo
31 marzo 1998, n. 112 e l’art. 83 del decreto del Presi-
dente della Repubblica 6 giugno 2001, n. 380, i quali
prevedono che ’esercizio di alcune funzioni mantenute
allo Stato, quali la predisposizione della normativa tec-
nica nazionale per le opere in cemento armato e in
acciaio e le costruzioni in zone sismiche, nonché i criteri
generali per I'individuazione delle zone sismiche, sia
realizzato di intesa con la Conferenza unificata, tramite
decreti del Ministro delle infrastrutture, di concerto
con il Ministro dell’interno;

Visto il concerto espresso dal capo del Dipartimento
della protezione civile, espresso con nota prot:
n. DPC/CG/75468 del 12 dicembre 2007, ai sensi/del
citato art. 5, comma 2, della legge 17 luglio 2004,
n. 186, di conversione del decreto-legge 28 maggio
2004, n. 136;

Visto il concerto espresso dal Ministro dell’interno
con nota prot. n. 30-18/A-4-bis del 18 dicembre 2007,
al sensi dell’art. 1, comma 1, d€lscitato art. 52 del
decreto del Presidente della Repubblica 6 giugno 2001,
n. 380;

Vista I'intesa con la,Conferenza unificata resa nella
seduta del 20 dicembre 2007, ai sensi dei citati arti-
coli 54 ¢ 93 del decreto-legislativo n. 112/1998 e 83 del
decreto del Presidente della Repubblica n. 380/2001;

Vista la mota prot. n. 76703 del 21 dicembre 2007,
con la quale'il Ministero dello sviluppo economico ha
comunicato la notifica 2007/0513/1, contenente il
parere circostanziato emesso dall’Austria ai sensi del-
I'artz"9.2"della direttiva 98/34/CE, secondo il quale la
misura proposta presenterebbe aspetti che possono
eventualmente creare ostacoli alla libera circolazione
dei servizi o alla liberta di stabilimento degli operatori
di servizi nell’ambito del mercato interno;

Considerato che 'emissione di un parere,circostan-
ziato da parte di uno Stato membro determina il rinvio
dell’adozione del provvedimento contenente le regole
tecniche di quattro mesi a decorrere.dalla data in cui la
Commissione ha ricevuto la comunicazione del pro-
getto di regola tecnica, termine€_fissato al 20 marzo
2008, e comporta I'obbligo di tiferire alla Commissione
sul seguito che si intende dare al parere stesso;

Ritenuto, tuttavia, di. _procedere all’approvazione
tecniche per le costruzioni, ad esclusione delle tabelle
4.4.111 e 4.4.1V e del Capitolo 11.7, concernenti il legno,
oggetto del parere circostanziato sopra citato, in consi-
derazione dell’'upgente ed indefettibile aggiornamento
delle Norme tecniche di cui al decreto ministeriale
14 settembre 2005;

Decreta:

Art. 1.

E approvato il testo aggiornato delle norme tecniche
pér le costruzioni, di cui alla legge 5 novembre 1971,
n. 1086, alla legge 2 febbraio 1974, n. 64, al decreto del
Presidente della Repubblica 6 giugno 2001, n. 380, ed
alla legge 27 luglio 2004, n. 186, di conversione del
decreto-legge 28 maggio 2004, n. 136, allegato al pre-
sente decreto, ad eccezione delle tabelle 4.4.111 e 4.4.1V
e del Capitolo 11.7. Le presenti norme sostituiscono
quelle approvate con il decreto ministeriale 14 settem-
bre 2005.

Art. 2.

Le norme tecniche di cui all’art. 1 entrano in vigore
trenta giorni dopo la pubblicazione del presente
decreto nella Gazzetta Ufficiale della Repubblica ita-
liana.

Il presente decreto ed i relativi allegati sono pubbli-
cati nella Gazzetta Ufficiale della Repubblica italiana.

Roma, 14 gennaio 2008

1l Ministro delle infrastrutture
D1 PIETRO

1l Ministro dell’interno
AMATO

1l Capo del Dipartimento della protezione civile
BERTOLASO
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PREMESSA

Le presenti Norme tecniche per le costruzioni sono emesse ai sensi delle leggi 05.11.1971, n. 1086,
e 02.02.1974, n. 64, cosi come riunite nel Testo Unico per I’Edilizia di cui al D.P.R. 06.06.2001, n.
380, e dell’art. 5 del decreto legge 28.05.2004, n. 136, convertito in legge, con modificazioni;
dall’art. 1 della legge 27.07.2004, n. 186 ¢ ss. mm. ii.. Esse raccolgono in un unico organico testo'le
norme prima distribuite in diversi decreti ministeriali.

1 OGGETTO

Le presenti Norme tecniche per le costruzioni definiscono i principi per il progetto, I’esecuzione e il
collaudo delle costruzioni, nei riguardi delle prestazioni loro richieste in, ‘termini di requisiti
essenziali di resistenza meccanica e stabilita, anche in caso di incendio, e di dtrabilita.

Esse forniscono quindi i criteri generali di sicurezza, precisano le aziofi che devono essere
utilizzate nel progetto, definiscono le caratteristiche dei materiali e dei<prodotti e, pitl in generale,
trattano gli aspetti attinenti alla sicurezza strutturale delle opere.

Circa le indicazioni applicative per l’ottenimento delle prescritte prestazioni, per quanto non
espressamente specificato nel presente documento, ci si pud riferire a normative di comprovata
validita e ad altri documenti tecnici elencati nel Cap. 12. Inwparticolare quelle fornite dagli
Eurocodici con le relative Appendici Nazionali costituiscono/indicazioni di comprovata validita e
forniscono il sistematico supporto applicativo delle presenti forme.

13
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2 SICUREZZA E PRESTAZIONI ATTESE

2.1 PRINCIPI FONDAMENTALI

Le opere e le componenti strutturali devono essere progettate, eseguite, collaudate ¢ soggette a
manutenzione in modo tale da consentirne la prevista utilizzazione, in forma econormicamente
sostenibile e con il livello di sicurezza previsto dalle presenti norme.

La sicurezza e le prestazioni di un’opera o di una parte di essa devono essere valutatc in relazione
agli stati limite che si possono verificare durante la vita nominale. Stato limiite € la condizione
superata la quale 1’opera non soddisfa piti e esigenze per le quali ¢ stata progefttata.

In particolare, secondo quanto stabilito nei capitoli specifici, le opere e le vatie tipologie strutturali
devono possedere 1 seguenti requisiti:

- sicurezza nei confronti di stati limite ultimi (SLU): capacita di evitate ¢crolli, perdite di equilibrio
¢ dissesti gravi, totali o parziali, che possano compromettere 1’incolumita delle persone ovvero
comportare la perdita di beni, ovvero provocare gravi danni ambiéntali e sociali, ovvero mettere
fuori servizio I’opera;

- sicurezza nei confronti di stati limite di esercizio (SLE): capacita di garantire le prestazioni
previste per le condizioni di esercizio;

- robustezza nei confronti di azioni eccezionali: capacita’di evitare danni sproporzionati rispetto
all’entita delle cause innescanti quali incendio, esplosioni, urti.

11 superamento di uno stato limite ultimo ha carattere itreversibile e si definisce collasso.
1l superamento di uno stato limite di esercizio pud avere earattere reversibile o irreversibile.

Per le opere esistenti € possibile fare riferimento @4 liyelli di sicurezza diversi da quelli delle nuove
opere ed ¢ anche possibile considerare solo gli stati-limite ultimi. Maggiori dettagli sono dati al Cap.
8.

La durabilita, definita come conservazione dell€ caratteristiche fisiche e meccaniche dei materiali e
delle strutture, proprieta essenziale affinchéA livelli di sicurezza vengano mantenuti durante tutta la
vita dell’opera, deve essere garantita attraverso una opportuna scelta dei materiali € un opportuno
dimensionamento delle strutture, comprese le eventuali misure di protezione e manutenzione. I
prodotti ed i componenti utilizzati persl¢ opere strutturali devono essere chiaramente identificati in
termini di caratteristiche meccanico-<fisico-chimiche indispensabili alla valutazione della sicurezza e
dotati di idonea qualificazione, ¢0si come specificato al Cap. 11.

I materiali ed i prodotti, per poteressere utilizzati nelle opere previste dalle presenti norme, devono
essere sottoposti a procedurele prove sperimentali di accettazione. Le prove e le procedure di
accettazione sono definite.nelle parti specifiche delle presenti norme riguardanti i materiali.

La fornitura di componenti, sistemi o prodotti, impiegati per fini strutturali, deve essere
accompagnata da un manuale di installazione e di manutenzione da allegare alla documentazione
dell’opera. I componenti, sistemi e prodotti, edili od impiantistici, non facenti parte del complesso
strutturale, ma che syolgono funzione statica autonoma, devono essere progettati ed installati nel
rispetto dei livelli disicurezza e delle prestazioni di seguito prescritti.

Le azioni da préndere in conto devono essere assunte in accordo con quanto stabilito nei relativi
capitoli delle, presenti norme. In mancanza di specifiche indicazioni, si dovra fare ricorso ad
opportuné.indagini, eventualmente anche sperimentali, 0 a normative di comprovata validita.

14 —
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2.2 STATI LIMITE

2.21 STATI LIMITE ULTIMI (SLU)

I principali Stati Limite Ultimi, di cui al § 2.1, sono elencalti nel seguito:
a) perdita di equilibrio della struttura o di una sua parte;

b) spostamenti o deformazioni eccessive;

c) raggiungimento della massima capacita di resistenza di parti di strutture, collégamenti,
fondazioni;

d) raggiungimento della massima capacita di resistenza della struttura nel suo insieme;
e) raggiungimento di meccanismi di collasso nei terreni;

/) rottura di membrature e collegamenti per fatica;

g) rottura di membrature e collegamenti per altri effetti dipendenti dal tempo;

h) instabilita di parti della struttura o del suo insieme;

Altri stati limite ultimi sono considerati in relazione alle specificita delle singole opere; in presenza
di azioni sismiche, gli Stati Limite Ultimi sono quelli precisati nel § 3.2. 1

2.2.2  STATI LIMITE DI ESERCIZIO (SLE)

I principali Stati Limite di Esercizio, di cui al § 2.1, sono elencati nel seguito:

a) danneggiamenti locali (ad es. eccessiva fessurazione del“calgestruzzo) che possano ridurre la
durabilita della struttura, la sua efficienza o il suo aspetto;

b) spostamenti ¢ deformazioni che possano limitare 1’uso, della costruzione, la sua efficienza e il
suo aspetto;

c) spostamenti e deformazioni che possano compromettere I’efficienza e I’aspetto di elementi non
strutturali, impianti, macchinari;

d) vibrazioni che possano compromettere 1’uso della costruzione;

e) danni per fatica che possano compromettere la durabilita;

/) corrosione ¢/o eccessivo degrado dei materiali in funzione dell’ambiente di esposizione;

Altri stati limite sono considerati in relazion¢ alle specificita delle singole opere; in presenza di
azioni sismiche, gli Stati Limite di Eser¢izio sono quelli precisati nel § 3.2.1.

2.2.3 VERIFICHE

Le opere strutturali devono essetesverificate:

a) per gli stati limite ultimi che’ possono presentarsi, in conseguenza alle diverse combinazioni
delle azioni;
b) per gli stati limite di esetcizio definiti in relazione alle prestazioni attese.

Le verifiche di sicurezza delle opere devono essere contenute nei documenti di progetto, con
riferimento alle prescritte caratteristiche meccaniche dei materiali ¢ alla caratterizzazione
geotecnica del terréno, dedotta in base a specifiche indagini. La struttura deve essere verificata nelle
fasi intermedie, tenuto conto del processo costruttivo; le verifiche per queste situazioni transitorie
sono generalmente condotte nei confronti dei soli stati limite ultimi.

Per le operesperile quali nel corso dei lavori si manifestino situazioni significativamente difformi da
quelle di progetto occorre effettuare le relative necessarie verifiche.
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2.3 VALUTAZIONE DELILA SICUREZZA

Per la valutazione della sicurezza delle costruzioni si devono adottare criteri probabilistict
scientificamente comprovati. Nel seguito sono normati i criteri del metodo semiprobabilisticovagli
stati limite basati sull’impiego dei coefficienti parziali di sicurezza, applicabili nella generalita, dei
casi; tale metodo ¢ detto di primo livello. Per opere di particolare importanza si possone_adottare
metodi di livello superiore, tratti da documentazione tecnica di comprovata validita.

Nel metodo semiprobabilistico agli stati limite, la sicurezza strutturale deve essere verificata (ramite
il confronto tra la resistenza e ’effetto delle azioni. Per la sicurezza strutturale, la resistenza dei
materiali ¢ le azioni sono rappresentate dai valori caratteristici, Ry; € I; definiti;fispettivamente,
come il frattile inferiore delle resistenze e il frattile (superiore o inferiore) delle azioni che
minimizzano la sicurezza. In genere, i frattili sono assunti pari al 5%. Per le grandezze con piccoli
coefficienti di variazione, ovvero per grandezze che non riguardino univocamente resistenze o
azioni, si possono considerare frattili al 50% (valori mediani).

Per la sicurezza di opere e sistemi geotecnici, i valori caratteristici deiparametri fisico-meccanici
dei terreni sono definiti nel § 6.2.2.

La verifica della sicurezza nei riguardi degli stati limite ultimi. di_ resistenza si effettua con il
“metodo dei coefficienti parziali” di sicurezza espresso dalla equazione formale:

Ry 2Ey (2.2.1)
dove

R, ¢laresistenza di progetto, valutata in base ai valori di progetto della resistenza dei materiali e
ai valori nominali delle grandezze geometriche int€ressate;

E; ¢ il valore di progetto dell’effetto delle azioni, yaluitato in base ai valori di progetto Fgj = Fy; -
¥ delle azioni come indicato nel § 2.5.3, o diréttamente Eg; = EyYg;.

I coefficienti parziali di sicurezza, Ywi € Y , ‘associali rispettivamente al materiale i-esimo e

all’azione j-esima, tengono in conto la variabilitaydelle rispettive grandezze e le incertezze relative

alle tolleranze geometriche e alla affidabilita delumodello di calcolo.

La verifica della sicurezza nei riguardi degli stati limite di esercizio si esprime controllando aspetti
di funzionalita e stato tensionale.

2.4 VITA NOMINALE, CIzASSI D’USO E PERIODO DI RIFERIMENTO

24.1 VITA NOMINALE

La vita nominale di un’operajstrutturale Vi € intesa come il numero di anni nel quale la struttura,
purché soggetta alla manuienzione ordinaria, deve potere essere usata per lo scopo al quale &
destinata. La vita nominalé dei diversi tipi di opere ¢ quella riportata nella Tab. 2.4.1 e deve essere
precisata nei documentidi progetto.

Tabella 2.4.1 — Vita siominale N per diversi tipi di opere

TIPI DI COSTRUZIONE Vita Nominale
Vy (in anni)
1 | Opere provyisotie — Opere provvisionali - Strutture in fase costruttiva® <10
2 | Opere ordinarie, ponti, opere infrastrutturali ¢ dighe di dimensioni contenute o di importanza > 50
normalé =
3 | Grandi-epere, ponti, opere infrastrutturali e dighe di grandi dimensioni o di importanza strategica > 100

! Le verifiche sismiche di opere provvisorie o strutture in fase costruttiva possono omettersi quando le relative durate
previste in progetto siano inferiori a 2 anni.
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242 CLASSID’USO

In presenza di azioni sismiche, con riferimento alle conseguenze di una interruzione di operativita o
di un eventuale collasso, le costruzioni sono suddivise in classi d’uso cosi definite:

Classe I:
Classe II:

Classe 111:

Classe IV:

Costruzioni con presenza solo occasionale di persone, edifici agricoli.

Costruzioni il cui uso preveda normali affollamenti, senza contenuti pericolosi per
I’ambiente e senza funzioni pubbliche e sociali essenziali. Industrie con attivita_non
pericolose per I’ambiente. Ponti, opere infrastrutturali, reti viarie non ricadenti in (Clagse
d’uso III o in Classe d’uso IV, reti ferroviarie la cui interruzione non provochi situazioni
di emergenza. Dighe il cui collasso non provochi conseguenze rilevanti.

Costruzioni il cui uso preveda affollamenti significativi. Industrie con attivita pericolose
per I’ambiente. Reti viarie extraurbane non ricadenti in Classe d’uso [¥=Ponti e reti
ferroviarie la cui interruzione provochi situazioni di emergenza. Dighe, rilevanti per le
conseguenze di un loro eventuale collasso.

Costruzioni con funzioni pubbliche o strategiche importanti, anchesconi riferimento alla
gestione della protezione civile in caso di calamita. Industrie con attivita particolarmente
pericolose per I’ambiente. Reti viarie di tipo A o B, di cui al DAM: 5 novembre 2001, n.
6792, “Norme funzionali e geometriche per la costruzione delle strade”, e di tipo C
quando appartenenti ad itinerari di collegamento tra capoluoghi.di provincia non altresi
serviti da strade di tipo A o B. Ponti e reti ferroviarie.di importanza critica per il
mantenimento delle vie di comunicazione, particolarmente dopo un evento sismico.
Dighe connesse al funzionamento di acquedotti ¢ a impianti di produzione di energia
elettrica.

24.3 PERIODO DI RIFERIMENTO PER L’AZIONE SISMICA

Le azioni

sismiche su ciascuna costruzione vengono-yvalutate in relazione ad un periodo di

riferimento Vg che si ricava, per ciascun tipo di costruzione, moltiplicandone la vita nominale Vy
per il coefficiente d’uso Cy;:

Vr = Vg - Cy (2.4.1)
1l valore del coefficiente d’uso Cy ¢ definito, al variare della classe d’uso, come mostrato in Tab.
2.4.11.
Tab. 2.4.I1 — Valori del coefficiente d’uso Cyy
CLASSE D’USO 1 11 11T v
COEFFICIENTE Cy 0,7 1,0 1,5 2,0

Se Vg < 35 anni si pone comunque Vig = 35 anni.

2.5 AZIONI SULLE €OSTRUZIONI

2.5.1 CLASSIFICAZIONE DELLE AZIONI

Si definisce azioné Ogni causa o insieme di cause capace di indurre stati limite in una struttura.

2.5.1.1

a) dirette:

Classificazione delle azioni in base al modo di esplicarsi

forzé concentrate, carichi distribuiti, fissi 0 mobili;
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b) indirette:
spostamenti impressi, variazioni di temperatura e di umidita, ritiro, precompressione, cedimenti
di vincolo, ecc.
¢) degrado:
- endogeno: alterazione naturale del materiale di cui ¢ composta ’opera strutturale;
- esogeno: alterazione delle caratteristiche dei materiali costituenti I'opera strutturale, a seguito
di agenti esterni.

2.5.1.2 Classificazione delle azioni secondo la risposta strutturale

a) statiche: azioni applicate alla struttura che non provocano accelerazioniwsignificative della
stessa o di alcune sue parti;

b) pseudo statiche: azioni dinamiche rappresentabili mediante un’azione statica equivalente;

¢) dinamiche: azioni che causano significative accelerazioni della struttura ¢ dei suoi componenti.

2.5.1.3 Classificazione delle azioni secondo la variazione della’loro intensita nel tempo

a) permanenti (G): azioni che agiscono durante tutta la vita nominale della costruzione, la cui
variazione di intensita nel tempo ¢ cosl piccola e lenta da poterle considerare con sufficiente
approssimazione costanti nel tempo:

- peso proprio di tutti gli elementi strutturali; peso’preprio del terreno, quando pertinente;
forze indotte dal terreno (esclusi gli effetti di carichi variabili applicati al terreno); forze
risultanti dalla pressione dell’acqua (quando si ¢onfigurino costanti nel tempo) (G, );

- peso proprio di tutti gli elementi non strutturali, (G5 );

- spostamenti ¢ deformazioni imposti, prévisti dal progetto ¢ realizzati all’atto della
costruzione;

- pretensione e precompressione (P );
- Titiro e viscosita;
- spostamenti differenziali;
b) wvariabili (Q ): azioni sulla struttura o sull’elemento strutturale con valori istantanei che possono
risultare sensibilmente diversi fra loro nel tempo:

- di lunga durata: agiscono conun’intensita significativa, anche non continuativamente, per un
tempo non trascurabile rispette alla vita nominale della struttura;

- di breve durata: azioni che agiscono per un periodo di tempo breve rispetto alla vita
nominale della struttura;
¢) eccezionali (A): azioni“ghe si verificano solo eccezionalmente nel corso della vita nominale
della struttura;
- incendi;
- esplosioni;
- urli ed impatii;

d) sismiche (E): azioni derivanti dai terremoti.
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2.5.2 CARATTERIZZAZIONE DELLE AZIONI ELEMENTARI

Si definisce valore caratteristico Q, di un’azione variabile il valore corrispondente ad un frattile pari

al 95 % della popolazione dei massimi, in relazione al periodo di riferimento dell’azione variabile

stessa.

Nella definizione delle combinazioni delle azioni che possono agire contemporaneamente, i termind

Qyj rappresentano le azioni variabili della combinazione, con Qy; azione variabile dominante e-Qx,

Q3, ... azioni variabili che possono agire contemporaneamente a quella dominante. Le ‘azioni

variabili Qy; vengono combinate con i coefficienti di combinazione o, Wi; € Wy, 1 cui valori sono

forniti nel § 2.5.3, Tab. 2.5.1, per edifici civili e industriali correnti.

Con riferimento alla durata percentuale relativa ai livelli di intensita dell’azione variabile, si

definiscono:

- valore quasi permanente - Qy: 1a media della distribuzione temporale dell”intensita;

- valore frequente y;-Qy: il valore corrispondente al frattile 95 % della disttibuzione temporale
dell’intensita e cio¢ che ¢ superato per una limitata frazione del periodo difriferimento;

- valore raro (o di combinazione) W;-Q: il valore di durata breve malancora significativa nei
riguardi della possibile concomitanza con altre azioni variabili.

Nel caso in cui la caratterizzazione stocastica dell’azione considerata non sia disponibile, si pud

assumere il valore nominale. Nel seguito sono indicati con pedice k /i valori caratteristici; senza

pedice k i valori nominali.

2,53 COMBINAZIONI DELLE AZIONI
Ai fini delle verifiche degli stati limite si definiscono le seguenii combinazioni delle azioni.
— Combinazione fondamentale, generalmente impiegata\per gli stati limite ultimi (SLU):
Yo Gi + Va2 Ga + ¥ P + Yo Qi + Yor Wor Q& 4 Y03 Wos Quz + ... (2.5.1)

— Combinazione caratteristica (rara), generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio
(SLE) irreversibili, da utilizzarsi nelle verifiche alle tensioni ammissibili di cui al § 2.7:

G] + Gz +P+ Qk] + WOZ'QkZ + WOB‘QkT" vee (252)
— Combinazione frequente, generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio (SLE)
reversibili:
G+ Gz +P+ 11 Qu + Yoo Qi Y23 Qs + ... (2.5.3)
— Combinazione quasi permancnte (SLE), generalmente impiegata per gli effetti a lungo
termine:
Gi+ G2+ P+ w2 Qui 2 Qi + W23 Qs + ... (2.5.4)

— Combinazione sismica,/impiegata per gli stati limite ultimi e di esercizio connessi all’azione
sismica E (v. § 3.2):

E+ G1 + GQ +P + W:]'le + \j!z:-ng + ... (255)

— Combinazione,_ eccezionale, impiegata per gli stati limite ultimi connessi alle azioni
eccezionalidi progetto Aq (v. § 3.6):

G +Gy+P+ A+ Wy Qu + Yo - Qo+ (2.5.6)

Nelle combinazioni per SLE, si intende che vengono omessi i carichi Q,; che danno un contributo
favorevole.ai fini delle verifiche e, se del caso, i carichi G,.
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Altre combinazioni sono da considerare in funzione di specifici aspetti (p. es. fatica, ecc.).
Nelle formule sopra riportate il simbolo + vuol dire combinato con.
I'valori dei coefficienti parziali di sicurezza v € Yo sono datiin § 2.6.1, Tab. 2.6.1

Tabella 2.5.1 — Valori dei coefficienti di combinazione

Categoria/Azione variabile Yo | Wy | Wy
Categoria A Ambienti ad uso residenziale 0,7 | 0,5 /703
Categoria B Uffici 0,7 | 0,5 0,3
Categoria C Ambienti suscettibili di affollamento 0,7 {L0,7 | 0,6
Categoria D Ambienti ad uso commerciale 0,7 | 0,7 0,6
Categoria E Biblioteche, archivi, magazzini e ambienti ad uso industriale 1,0 %09 | 0,8
Categoria F Rimesse e parcheggi (per autoveicoli di peso <30 kN) 0,7 0,7 |06
Categoria G Rimesse e parcheggi (per autoveicoli di peso > 30 kN) 07 | 05103
Categoria H Coperture 0,0 | 0,0 | 0,0
Vento 0,6 | 0,2 |00
Neve (a quota <1000 m s.l.m.) 05102 |00
Neve (a quota > 1000 m s.l.m.) 0,7 | 05102
Variazioni termiche 0,6 | 0,500

2,54 DEGRADO

La struttura deve essere progettata cosi che il degrado nel corso della sua vita nominale, purché si
adotti la normale manutenzione ordinaria, non pregitidichi le sue prestazioni in termini di resistenza,
stabilita e funzionalita, portandole al di sotto del livelle richiesto dalle presenti norme.

Le misure di protezione contro I’eccessivo degrado devono essere stabilite con riferimento alle
previste condizioni ambientali.

La protezione contro I’eccessivo degrado deve essere ottenuta attraverso un’opportuna scelta dei
dettagli, dei materiali e delle dimensioni /Strutturali, con I’eventuale applicazione di sostanze o
ricoprimenti protettivi, nonché con 1’adozione di altre misure di protezione attiva o passiva.

2.6 AZIONI NELLE VERIFICHE AGLI STATI LIMITE

Le verifiche agli stati limite devono essere eseguite per tutte le pitt gravose condizioni di carico che
possono agire sulla strutturay, valutando gli effetti delle combinazioni definite nel § 2.5.3.

2.,6.1 STATILIMITEULTIMI

Nelle verifiche agli stati limite ultimi si distinguono:

— lo stato limite di equilibrio come corpo rigido: EQU
— lo stato limite di resistenza della struttura compresi gli elementi di fondazione: STR
— lo state limite di resistenza del terreno: GEO

La Tabella 2.6.1, e le successive Tabelle 5.1.V e 5.2.V, forniscono i valori dei coefficienti parziali
delle azioni~da assumere per la determinazione degli effetti delle azioni nelle verifiche agli stati
limite ultimi, salvo quanto diversamente previsto nei capitoli successivi delle presenti norme.

Perle verifiche nei confronti dello stato limite ultimo di equilibrio come corpo rigido (EQU) si
utilizzano i coefficienti parziali yp relativi alle azioni riportati nella colonna EQU delle Tabelle
sopra citate.
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Nelle verifiche nei confronti degli stati limite ultimi strutturali (STR) e geotecnici (GEO) si possono
adottare, in alternativa, due diversi approcci progettuali.

Nell’Approccio I si impiegano due diverse combinazioni di gruppi di coefficienti parziali,
rispettivamente definiti per le azioni (A), per la resistenza dei materiali (M) e, eventualmente, pet
la resistenza globale del sistema (R). Nella Combinazione 1 dell’Approccio 1, per le azioni_si
impiegano 1 coefficienti ¢ riportati nella colonna Al delle Tabelle sopra citate. Nella
Combinazione 2 dell’ Approccio 1, si impiegano invece i coefficienti yr riportati nella colonna A2,

Nell’Approccio 2 si impiega un’unica combinazione dei gruppi di coefficienti parziali definiti per le
Azioni (A), per la resistenza dei materiali (M) e, eventualmente, per la resistenza globale (R). In
tale approccio, per le azioni si impiegano i coefficienti y riportati nella colonna Al.

I coefficienti parziali yv per i parametri geotecnici e 1 coefficienti yr che operano diréttamente sulla
resistenza globale di opere e sistemi geotecnici sono definiti nel successivo Capitolo.6.

Tabella 2.6.1 — Coefficienti parziali per le azioni o per [’effetto delle azioni nelle verifiche SLU

Coefficiente y
KU S | dio
Tr
L. . favorevoli 0,9 1,0 1.0
Carichi permanenti . . Yo
sfavorevoli 1,1 1,3 1,0
L. . (1) favorevoli Q,0 0,0 0,0
Carichi permanenti non strutturali . . Yoz
sfavorevoli 1,5 1,5 1,3
o favorevoli 0,0 0,0 0.0
Carichi variabili avorevo 1. Yai
sfavorevoli 1,5 1,5 1,3
Nel caso in cui i carichi permanenti non strutturali (ad\ e$. carichi permanenti portati) siano
compiutamente definiti  si potranno adottare per essitgliwstessi coefficienti validi per le azioni
permanenti.

Nella Tab. 2.6.1il significato dei simboli € il seguentes

Yo coefficiente parziale del peso proprio della’struttura, nonché del peso proprio del terreno e
dell’acqua, quando pertinenti;

Yor coefficiente parziale dei pesi propri degli elementi non strutturali;

Yoi coefficiente parziale delle azioni yariabili.

Nel caso in cui I’azione sia costituita dalla spinta del terreno, per la scelta dei coefficienti parziali di
sicurezza valgono le indicazioni riportate niel Cap. 6.

1l coefficiente parziale della precompressione si assume pari a yp, =1,0.

Altri valori di coefficienti parziali sono riportati nei capitoli successivi con riferimento a particolari
azioni specifiche.

2.6.2 STATI LIMITE.DI ESERCIZIO
Le verifiche agli stati limite/di esercizio riguardano le voci riportate al § 2.2.2.

Nel Cap. 4, per le condizioni non sismiche, ¢ nel Cap. 7, per le condizioni sismiche, sono date
specifiche indicazioni sulle verifiche in questione, con riferimento ai diversi materiali strutturali.
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2.7 VERIFICHE ALLE TENSIONI AMMISSIBILI

Relativamente ai metodi di calcolo, ¢ d'obbligo il Metodo agli stati limite di cui al § 2.6.

Per le costruzioni di tipo 1 e 2 e Classe d’uso I e II, limitatamente a siti ricadenti in Zona 45 ¢
ammesso il Metodo di verifica alle tensioni ammissibili. Per tali verifiche si deve fare riferimento
alle norme tecniche di cui al D.M. LL. PP. 14.02.92, per le strutture in calcestruzzo ¢ in aeciaio, al
D.M. LL. PP. 20.11.87, per le strutture in muratura ¢ al D.M. LL. PP. 11.03.88 per.lé-opere ¢ i
sistemi geotecnici.

Le norme dette si debbono in tal caso applicare integralmente, salvo per i materidlize,i prodotti, le
azioni e il collaudo statico, per i quali valgono le prescrizioni riportate nelle ‘presenti norme
tecniche.

Le azioni sismiche debbono essere valutate assumendo pari a 5 il grado di sismicita S, quale
definito al § B. 4 del D.M. LL. PP. 16.01.1996, ed assumendo le modalita/Costruttive e di calcolo di
cui al D.M. LL. PP. citato, nonché alla Circ. LL. PP. 10.04.97, n. 65/AA.GG.¢ relativi allegati.
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3 AZIONI SULLE COSTRUZIONI

3.1 OPERE CIVILI E INDUSTRIALI

31.1 GENERALITA

Nel presente paragrafo vengono definiti i carichi, nominali ¢/o caratteristici, relativi a ¢estrtizioni
per uso civile o industriale. La descrizione e la definizione dei carichi devono essere espressamente
indicate negli elaborati progettuali.

Le azioni permanenti da inserire nelle combinazioni di cui al § 2.5.3 legate all’aziofie gravitazionale
sono determinate a partire dalle dimensioni geometriche e dai pesi dell’unita di volume dei materiali
di cui & composta la costruzione sia nelle parti strutturali sia in quelle non_Strutturali: i pesi
dell’unita di volume e i carichi pertinenti devono essere definiti a partire da/fonti riconosciute o
dalle indicazioni dei §§ 3.1.2 ¢ 3.1.3.

Nel § 3.1.4 sono fornite indicazioni sui valori dei carichi variabili da utilizzare nelle costruzioni: tali
valori sono da considerare come valori nominali minimi.

I carichi sono in genere da considerare come applicati staticamentes salvo casi particolari in cui gli
effetti dinamici devono essere debitamente valutati. Oltre che nellassituazione definitiva d’uso, si
devono considerare le azioni agenti in tutte le fasi esecutive della eostruzione.

In fase di progetto, la robustezza dell’opera deve essere verificata imponendo azioni nominali
convenzionali, in aggiunta alle altre azioni esplicite (non sismiche e da vento), applicate secondo
due direzioni orizzontali ortogonali e consistenti in una ffazione dei carichi pari all’1%, al fine di
verificare il comportamento complessivo.

3.1.2 PESI PROPRI DEI MATERIALI STRUTTURALI

Per la determinazione dei pesi propri strutturali déi pitt comuni materiali possono essere assunti i
valori dei pesi dell’unita di volume riportati nella‘Tab. 3.1.1.

3.1.3 CARICHI PERMANENTI NON.STRUTTURALI

Sono considerati carichi permanenti«non “strutturali i carichi non rimovibili durante il normale
esercizio della costruzione, quali gtelli relativi a tamponature esterne, divisori interni, massetti,
isolamenti, pavimenti e rivestimenti.del piano di calpestio, intonaci, controsoffitti, impianti ed altro,
ancorché in qualche caso sia neeessario considerare situazioni transitorie in cui essi non siano
presenti.

Essi devono essere valutati_sulla base delle dimensioni effettive delle opere e dei pesi dell’unita di
volume dei materiali costituenti.

In linea di massima, inspresenza di orizzontamenti anche con orditura unidirezionale ma con
capacita di ripartizione_ trasversale, i carichi permanenti portati ed i carichi variabili potranno
assumersi, per la werifica d’insieme, come uniformemente ripartiti. In caso contrario, occorre
valutarne le effettive distribuzioni.

I ramezzi e gli impianti leggeri di edifici per abitazioni e uffici possono assumersi, in genere, come
carichi equivalenti distribuiti, purché i solai abbiano adeguata capacita di ripartizione trasversale.
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3.1.3.1 Elementi divisori interni

Per gli orizzontamenti degli edifici per abitazioni e uffici, il peso proprio di elementi divisori interni
potra essere ragguagliato ad un carico permanente portato uniformemente distribuito gok, purché
vengano adottate le misure costruttive atte ad assicurare una adeguata ripartizione del carico. 1l
carico uniformemente distribuito gox ora definito dipende dal peso proprio per unita di lunghezza

Gox delle partizioni nel modo seguente:

- per elementi divisori con G, 1,00 kN/m:

- per elementi divisori con 1,00< G, <2,00kIN/m:
- per elementi divisori con 2,00< G, <3,00 kN/m :
- per elementi divisori con 3,00 <G, <4,00 kN/m :
- per elementi divisori con 4,00< G, <5,00 kN/m -

2, =0,40kN/m*;
2, =0,80 kN/m”;
2, =1,20kN/m*;
2, =1,60 kKN/m?,;
2, =2,00 kN/m™,

Elementi divisori interni con peso proprio maggiore devono essere” considerati in fase di
progettazione, tenendo conto del loro effettivo posizionamento sul solaio.

Tabella 3.1.1 - Pesi dell’ unita di volume dei principali materiali strutturali

MATERIALI

PESO UNITA DI
VOLUME [kN/m*]

Calcestruzzi cementizi e malte

Calcestruzzo ordinario 24,0
Calcestruzzo armato (e/0 precompresso) 25,0
Calcestruzzi “leggeri”: da determinarsi caso per caso 14,0+20,0
Calcestruzzi “pesanti”: da determinarsi caso per caso 28,0+ 50,0
Malta di calce 18,0
Malta di cemento 21,0
Calce in polvere 10,0
Cemento in polvere 14,0
Sabbia 17,0
Metallie-leghe
Acciaio 78,5
Ghisa 72,5
Alluminio 27,0
Materiale lapideo
Tufo vulcanico 17,0
Calcare compatto 26,0
Calcare tenero 22,0
Gesso 13,0
Granito 27,0
Laterizio (pieno) 18,0
Legnami
Conifere e pioppo 4,0+6,0
Latifoglie (escluso pioppo) 6,0+ 8,0
Sostanze varie

Acqua dolce (chiara) 9,81
Acqua di mare (chiara) 10,1
Carta 10,0
Vetro, 25,0

valori caratteristici.

Per'materiali non compresi nella tabella si potra far riferimento a specifiche indagini
sperimentali o a normative di comprovata validita assumendo i valori nominali come

3.1.4 ~.CARICHI VARIABILI

I carichi‘variabili comprendono i carichi legati alla destinazione d’uso dell’opera; i modelli di tali

azionipossono essere costituiti da:
- “Garichi verticali uniformemente distribuiti g, [kN/m?],
> carichi verticali concentrati Q, [kN].

N, Y/
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- carichi orizzontali lineari H, [kKN/m]

I valori nominali e/o caratteristici qx, Qx ed Hg sono riportati nella Tab. 3.1.11. Tali valori sono
comprensivi degli effetti dinamici ordinari, purché non vi sia rischio di risonanza delle strutture.

I carichi verticali concentrati Q, formano oggetto di verifiche locali distinte ¢ non vannd
sovrapposti ai corrispondenti carichi verticali ripartiti; essi devono essere applicati su impronte~di
carico appropriate all’utilizzo ed alla forma dell’orizzontamento; in assenza di precise indicazioni
pud essere considerata una forma dell’impronta di carico quadrata pari a 50 x 50 mm, salvo c¢he per
le rimesse ed i parcheggi, per i quali i carichi si applicano su due impronte di 200 x 200 mm,
distanti assialmente di 1,80 m.

Tabella 3.1.11 - Valori dei carichi d’esercizio per le diverse categorie di edifici

Lo < H;
Cat. Ambienti [kl\?/I;nz] []?1:]] (kN /km]
Ambienti ad uso residenziale.
A Sonq t?OIllpr(?S% in questa catggoria i locali. di abitazione e 2,00 2,00 1.00
relativi servizi, gli alberghi. (ad esclusione delle aree
suscettibili di affollamento)
Uffici.
B Cat. B1 Uffici non aperti al pubblico 2,00 2,00 1,00
Cat. B2 Uffici aperti al pubblico 3,00 2,00 1,00
Ambienti suscettibili di affollamento
Cat. C1 Ospedali, ristoranti, caffe, banche, scuole 3500 2,00 1,00
Cat. C2 Balconi, ballatoi e scale comuni, sale convegni, 4,00 4,00 2,00
cinema, teatri, chiese, tribune con posti fissi
C Cat. C3 Ambienti privi di ostacoli per il liberp 5,00 5,00 3,00
movimento delle persone, quali musei, sale per
esposizioni, stazioni ferroviarie, sale da ballo,
palestre, tribune libere, edifici per eventi
pubblici, sale da concerto, palazzetti per lo sport
e relative tribune
Ambienti ad uso commerciale.
D Cat. D1 Negozi 4,00 4,00 2,00
Cat. D2 Centri commerciali, mercati, grandi magazzini, 5,00 5,00 2,00
librerie...
Biblioteche, archivi, magazzini e “ambienti ad uso
industriale.
E Cat. E1 Biblioteche, archivi$, magazzini, depositi,| =6,00 6,00 1,00*
laboratori manifatturieri
Cat. E2 Ambienti ad uso ifidustriale, da valutarsi caso — — —
per caso
Rimesse e parcheggi.
Cat. F Rimesse' ¢ parcheggi per 11 transito  di 2,50 2% 10,00 1,007
EG automezzi dipeso a pieno carico fino a 30 kN
Cat. G Rimesse e parcheggi per transito di automezzi
di peso ‘@ pieno carico superiore a 30 kN: da - o -
valutarsi caso per caso
Coperture e sottotetti
Cat. H1 Coperture e sottotetti accessibili per sola 0,50 1,20 1,00
o manutenzione
CatvH2 Coperture praticabili secondo categoria di appartenenza
Cat. H3 Coperture speciali (impianti, eliporti, altri) da e o e
valutarsi caso per caso
* /mon comprende le azioni orizzontali eventualmente esercitate dai materiali immagazzinati
*% per 1 soli parapetti o partizioni nelle zone pedonali. Le azioni sulle barriere esercitate dagli
automezzi dovranno essere valutate caso per caso

25



4-2-2008 Supplemento ordinario alla GAZZETTA UFFICIALE Serie generale - n. 29

I valori riportati nella Tab. 3.1.II sono riferiti a condizioni di uso corrente delle rispettive categorig.
Altri regolamenti potranno imporre valori superiori, in relazione ad esigenze specifiche.

In presenza di carichi atipici (quali macchinari, serbatoi, depositi interni, impianti, ecc.) le intensita
devono essere valutate caso per caso, in funzione dei massimi prevedibili: tali valori dovranno
essere indicati esplicitamente nelle documentazioni di progetto e di collaudo statico.

3.14.1 Carichi variabili orizzontali

I carichi variabili orizzontali (lineari) indicati nella Tab. 3.1.1I, devono essere utiliZzdti-per verifiche
locali e non si sommano ai carichi utilizzati nelle verifiche dell’edificio nel suo insieme.

I carichi orizzontali lineari H, devono essere applicati a pareti - alla quota dit1;20 m dal rispettivo
piano di calpestio - ed a parapetti o mancorrenti - alla quota del bordo superiere.

In proposito deve essere precisato che tali verifiche locali riguardano, in,relazione alle condizioni
d’uso, gli elementi verticali bidimensionali quali tramezzi, pareti, tamponamenti esterni, comunque
realizzali, con esclusione di divisori mobili (che comunque devono gardntire sufficiente stabilitd in
€Sercizio).

I soddisfacimento della prescrizione pud essere documentato, anche per via sperimentale, e
comunque mettendo in conto i vincoli che il manufatto possiede e tutte le risorse che il tipo
costruttivo consente.
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3.2 AZIONE SISMICA

Ie azioni sismiche di progetto, in base alle quali valutare il rispetto dei diversi stati limite
considerati, si definiscono a partire dalla “pericolosita sismica di base” del sito di costruzione. Essa
costituisce I’elemento di conoscenza primario per la determinazione delle azioni sismiche.

La pericolosita sismica ¢ definita in termini di accelerazione orizzontale massima attesa a, in
condizioni di campo libero su sito di riferimento rigido con superficie topografica orizzontale (di
categoria A quale definita al § 3.2.2), nonché di ordinate dello spettro di risposta elastico/ in
accelerazione ad essa corrispondente S, (1), con riferimento a prefissate probabilitd di eccedenza
Py, , come definite nel § 3.2.1, nel periodo di riferimento Vg, come definito nel § 2.4. In alternativa
¢ ammesso 1'uso di accelerogrammi, purché correttamente commisurati alla pericolosita.sismica del
sito.

At fini della presente normativa le forme spettrali sono definite, per ciascuna delle,probabilita di
superamento nel periodo di riferimento Py, a partire dai valori dei seguenti parametri su sito di
riferimento rigido orizzontale:

a, accelerazione orizzontale massima al sito;
E, valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro in acceletazione orizzontale.
Te periodo di inizio del tratto a velocita costante dello spettro in accélerazione orizzontale.

In allegato alla presente norma, per tutti i siti considerati, sono derniti i valori di a,.F, e T¢
necessari per la determinazione delle azioni sismiche.

321 STATILIMITE E RELATIVE PROBABILITA DI SUPERAMENTO

Nei confronti delle azioni sismiche gli stati limite, sia di’ g¢sercizio che ultimi, sono individuati
riferendosi alle prestazioni della costruzione nel suo complesso, includendo gli elementi strutturali,
quelli non strutturali e gli impianti.

Gli stati limite di esercizio sono:
- Stato Limite di Operativita (S1.O): a seguito del-terremoto la costruzione nel suo complesso,

includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali, le apparecchiature rilevanti alla sua
funzione, non deve subire danni ed interruzioni d'uso significativi;

- Stato Limite di Danno (SI.D): a seguito del terremoto la costruzione nel suo complesso,
includendo gli elementi strutturali, quellisnon strutturali, le apparecchiature rilevanti alla sua
funzione, subisce danni tali da non“mettere a rischio gli utenti ¢ da non compromettere
significativamente la capacita di resistenza e di rigidezza nei confronti delle azioni verticali ed
orizzontali, mantenendosi immediatamente utilizzabile pur nell’interruzione d’uso di parte delle
apparecchiature.

Gli stati limite ultimi sono:

- Stato Limite di salvaguardia)della Vita (SI.V): a seguito del terremoto la costruzione subisce
rotture e crolli dei compofienti non strutturali ed impiantistici e significativi danni dei
componenti strutturali ¢liisi associa una perdita significativa di rigidezza nei confronti delle
azioni orizzontali; la“Cestruzione conserva invece una parte della resistenza e rigidezza per
azioni verticali e umwmargine di sicurezza nei confronti del collasso per azioni sismiche
orizzontali;

- Stato Limite di prevenzione del Collasso (SL.C): a seguito del terremoto la costruzione subisce
gravi rotturese crolli dei componenti non strutturali ed impiantistici ¢ danni molto gravi dei
componenti’ strutturali; la costruzione conserva ancora un margine di sicurezza per azioni
verticali ed,Unresiguo margine di sicurezza nei confronti del collasso per azioni orizzontali.
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Le probabilita di superamento nel periodo di riferimento Py, , cui riferirsi per individuare 1’azion¢
sismica agente in ciascuno degli stati limite considerati, sono riportate nella successiva Tab. 3.2.1.

Tabella 3.2.1 — Probabilita di superamento Py, al variare dello stato limite considerato

Stati Limite Py, : Probabilita di superamento nel periodo di riferimento Vy
Stati limite di SLO 81%
esercizio SLD 63%
Stati limite SLV 10%
ultimi SLC 505

Qualora la protezione nei confronti degli stati limite di esercizio sia di, prioritaria importanza, i
valori di Py, forniti in tabella devono essere ridotti in funzione del grado di protezione che si vuole
raggiungere.

3.2.2 CATEGORIE DI SOTTOSUOLO E CONDIZIONI-TOPOGRAFICHE
Categorie di sottosuolo

At fini della definizione dell’azione sismica di progetto, sistende necessario valutare I'effetto della
risposta sismica locale mediante specifiche analisi, come indicato nel § 7.11.3. In assenza di tali
analisi, per la definizione dell’azione sismica si pu¢'\fare riferimento a un approccio semplificato,
che si basa sull’individuazione di categorie di sottosuolg di riferimento (Tab. 3.2.1T ¢ 3.2.111).

Tabella 3.2.I1 — Categorie di sottosuolo

Categoria | Descrizione

A Ammassi rocciosi affioranti o terreni molto rigidi caratterizzati da valori di V3 superiori a 800 my/s,
eventualmente comprendenti in superfi¢ie uno strato di alterazione, con spessore massimo pari a 3 m.

B Rocce tenere e depositi di terreni a grana grossa molto addensati o terreni a grana fina molto consistenti
con spessori superiori a 30 m, carattérizzati da un graduale miglioramento delle proprieta meccaniche con
la profondita e da valori di Vi, ¢ompresi tra 360 m/s e 800 m/s (ovvero Ngpr 30 > 50 nei terreni a grana
2rossa € Cy30 > 250 kPa néiterreni a grana fina).

C Depositi di terreni a grana,grossa mediamente addensati o terreni a grana fina mediamente consistenti
con spessori superioriva’ 30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprieta meccaniche con
la profondita e da,valori di V3, compresi tra 180 m/s e 360 m/s (ovvero 15 < Ngpr 30 < 50 nei terreni a
grana grossa e 70 <.¢,, 50 < 250 kPa nei terreni a grana fina).

D Depositi di terreni a grana grossa scarsamente addensati o di terreni a grana fina scarsamente
consistenti, \cof spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprieta
meccaniché\con la profondita e da valori di V3 inferiori a 180 m/s (ovvero Ngprso < 15 nei terreni a
grana grossa e ¢, s < 70 kPa nei terreni a grana fina).

E Terrent dei sottosuoli di tipo C o D per spessore non superiore a 20 m, posti sul substrato di riferimento
(con V; > 800 m/s).

Fatta salva.a necessita della caratterizzazione geotecnica dei terreni nel volume significativo’, ai
fini dellasidentificazione della categoria di sottosuolo, la classificazione si effettua in base ai valori
della~velocita equivalente V3, di propagazione delle onde di taglio (definita successivamente) entro

YPerwolume significativo di terreno si intende la parte di sottosuolo influenzata, direttamente o indirettamente, dalla
costruzione del manufatto e che influenza il manufatto stesso.
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i primi 30 m di profondita. Per le fondazioni superficiali, tale profondita ¢ riferita al piano di
imposta delle stesse, mentre per le fondazioni su pali ¢ riferita alla testa dei pali. Nel caso di opere
di sostegno di terreni naturali, la profondita ¢ riferita alla testa dell’opera. Per muri di sostegno di
terrapieni, la profondita & riferita al piano di imposta della fondazione.

LLa misura diretta della velocita di propagazione delle onde di taglio ¢ fortemente raccomandata. Nei
casi in cui tale determinazione non sia disponibile, la classificazione puo essere effettuata in base-at
valori del numero equivalente di colpi della prova penetrometrica dinamica (Standard Penetration
Test) Ngpry (definito successivamente) nei terreni prevalentemente a grana grossa ewdella
resistenza non drenata equivalente c,;, (definita successivamente) nei terreni prevalentemente a
grana fina.

Per queste cinque categorie di sottosuolo, le azioni sismiche sono definite al § 3.2.3.dell¢ presenti
norme.

Per sottosuoli appartenenti alle ulteriori categorie S1 ed S2 di seguito indicate (Tab. 3.2.1I), ¢
necessario predisporre specifiche analisi per la definizione delle azioni sismiche; particolarmente
nei casi in cui la presenza di terreni suscettibili di liquefazione e/o di argille d’¢levata sensitivita
possa comportare fenomeni di collasso del terreno.

Tabella 3.2.III1 — Categorie aggiuntive di sottosuolo.

Categoria | Descrizione

S1 Depositi di terreni caratterizzati da valori di V3, inferiori a 100.y/s (ovvero 10 < ¢c,30< 20 kPa), che
includono uno strato di almeno 8 m di terreni a grana fina di/bassa consistenza, oppure che includono
almeno 3 m di torba o di argille altamente organiche.

S2 Depositi di terreni suscettibili di liquefazione, di argille sehsitive o qualsiasi altra categoria di sottosuolo
non classificabile nei tipi precedenti.

La velocita equivalente delle onde di taglio V5, ¢ definita dall’espressione

2
ol

0 )
Vaso - [m/s]. (3.2.1)

i=1,N VS,1

La resistenza penetrometrica dinamica equivalente N 5, ¢ definita dall’espressione

h;
Neprdo = " (3.2.2)

i

i=1,M NSPT,i
La resistenza non drenata equivaleni¢ c, 5, ¢ definita dall’espressione

Z h;

Cuso =K (3.2.3)

>

i=1.K Cui

Nelle precedenti espressioni si indica con:

h, spessore (in meiri) dell’i-esimo strato compreso nei primi 30 m di profondita;
Vs;  velocita delle.onde di taglio nell’i-esimo strato;
Ngpr; numero dircolpi Ngpp nell’i-esimo strato;

resistefiza-non drenata nell’i-esimo strato;
numero.di strati compresi nei primi 30 m di profondita;
numero di strati di terreni a grana grossa compresi nei primi 30 m di profondita;

s

numero di strati di terreni a grana fina compresi nei primi 30 m di profondita.
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Nel caso di sottosuoli costituiti da stratificazioni di terreni a grana grossa e a grana fina, distribuiic

con spessori confrontabili nei primi 30 m di profondita, ricadenti nelle categorie da A ad E, quando

non si disponga di misure dirette della velocita delle onde di taglio si pud procedere come segue:

- determinare Ngpp 5, limitatamente agli strati di terreno a grana grossa compresi entro i primi30
m di profondita;

- determinare c,;, limitatamente agli strati di terreno a grana fina compresi entro i primi-30 m di
profondita;

- individuare le categorie corrispondenti singolarmente ai parametri Ngpr30€ €105

- riferire il sottosuolo alla categoria peggiore tra quelle individuate al punto precedénte.

Condizioni topografiche

Per condizioni topografiche complesse ¢ necessario predisporre specifiche/ analisi di risposta

sismica locale. Per configurazioni superficiali semplici si pud adottare la-sc¢guente classificazione

(Tab. 3.2.1V):

Tabella 3.2.1IV — Categorie topografiche

Categoria Caratteristiche della superficie topografica
T1 Superficie pianeggiante, pendii e rilievi isolati con inclinazionc'media i <15°
T2 Pendii con inclinazione media i> 15°
T3 Rilievi con larghezza in cresta molto minore che alla base'e inclinazione media 15° <i < 30°
T4 Rilievi con larghezza in cresta molto minore che alla base e inclinazione media i > 30°

Le suesposte categorie topografiche si riferiscono aconfigurazioni geometriche prevalentemente
bidimensionali, creste o dorsali allungate, ¢ devong essere considerate nella definizione dell’azione
sismica se di altezza maggiore di 30 m.

3.2.3 VALUTAZIONE DELL’AZIONE SISMICA

3.2.3.1 Descrizione del moto sismico in superficie e sul piano di fondazione

Al fini delle presenti norme l'azionessismica ¢ caratterizzata da 3 componenti traslazionali, due
orizzontali contrassegnate da X ed<Y/ ed una verticale contrassegnata da Z, da considerare tra di loro
indipendenti. Salvo quanto specificalo nel § 7.11 per le opere e i sistemi geotecnici la componente
verticale verra considerata ove.espressamente specificato (v. Cap. 7) e purché il sito nel quale la
costruzione sorge non sia in Zone 3 e 4.

IL.e componenti possono esscre descritte, in funzione del tipo di analisi adottata, mediante una delle
seguenti rappresentazioni:

- accelerazione massima‘attesa in superficie;

- accelerazione méssima e relativo spettro di risposta attesi in superficie;

- accelerogramma:

Sulla base di apposite analisi di risposta sismica locale si pud poi passare dai valori in superficie ai
valori sui pianidi riferimento definiti nel § 3.2.2; in assenza di tali analisi I’azione in superficie puod
essere assuflta come agente su (ali piani.

Le due ¢omponenti ortogonali indipendenti che descrivono il moto orizzontale sono caratlerizzate
dallo stesso spettro di risposta o dalle due componenti accelerometriche orizzontali del moto
SISMICO.

L4 _componente che descrive il moto verticale ¢ caratterizzata dal suo spettro di risposta o dalla
componente accelerometrica verticale. In mancanza di documentata informazione specifica, in via
semplificata I’accelerazione massima e lo spettro di risposta della componente verticale attesa in
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superficie possono essere determinati sulla base dell’accelerazione massima ¢ dello spettro di
risposta delle due componenti orizzontali. La componente accelerometrica verticale pud essere
correlata alle componenti accelerometriche orizzontali del moto sismico.

Per la definizione delle forme spettrali (spettri elastici e spettri di progetto) e degli accelerogrammi,
si rimanda ai paragrafi successivi.

3.2.3.2 Spettro di risposta elastico in accelerazione

Lo spettro di risposta elastico in accelerazione ¢ espresso da una forma spettral€ /A(spettro
normalizzato) riferita ad uno smorzamento convenzionale del 5%, moltiplicata per il_valote della
accelerazione orizzontale massima a, su sito di riferimento rigido orizzontale. Siavla forma

spettrale che il valore di a, variano al variare della probabilita di superamento nel periodo di
riferimento Py, (v. § 2.4 ¢ §3.2.1).

Gli spettri cosi definiti possono essere utilizzati per strutture con periodo fondameéntale minore o
uguale a 4,0 s. Per strutture con periodi fondamentali superiori lo spettro déve essere definito da
apposite analisi ovvero 1’azione sismica deve essere descritta mediante accelerogrammi.
Analogamente si opera in presenza di sottosuoli di categoria S1 o S2.

3.2.3.2.1 Spettro di risposta elastico in accelerazione delle componenti orizzontali

Quale che sia la probabilita di superamento nel periodo di riferimento Py, considerata, lo spettro di
risposta elastico della componente orizzontale ¢ definito dalle espressioni seguenti:

0<T<Ty sE(T):ag.s,n,Fo.lJr LT
Ty M-E Ty
Ty <T< T Sc(Ty=a, S N-F,
T (3.2.4)
T, <T<Ty Se(T)zag-S-n-Fo-[?C]
. 3 TcTy
=T STt SN E | =
o T

nelle quali T ed S, sono, rispéttivamente, periodo di vibrazione ed accelerazione spettrale
orizzontale. Nelle (3.2.4) inoltre

S ¢ il coefficiente che tiene ‘conto della categoria di sottosuolo e delle condizioni topografiche
mediante la relazione seguente

S=S¢ 57, (3.2.5)

essendo Sg il coefficiente di amplificazione stratigrafica (vedi Tab. 3.2.V) e S; il coefficiente di
amplificazione topografica (vedi Tab. 3.2.VI);

n &1l fattore che altera lo spettro elastico per coefficienti di smorzamento viscosi convenzionali &
diversi dal 5%, mediante la relazione

n=+y10/(5+E) 0,55, (3.2.6)

dove’&.(espresso in percentuale) ¢ valutato sulla base di materiali, tipologia strutturale e terreno
di fondazione;

31 —
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E, ¢ il fattore che quantifica I’amplificazione spettrale massima, su sito di riferimento rigido
orizzontale, ed ha valore minimo pari a 2,2;

T ¢ il periodo corrispondente all’inizio del tratto a velocita costante dello spettro, dato da

Te =Cc - T¢, (8.2.7)
dove T & definito al § 3.2 ¢ C. ¢ un coefficiente funzione della categoria di sottosuolo (vedi
Tab. 3.2.V);

Ty ¢ il periodo corrispondente all’inizio del tratto dello spetiro ad accelerazione costante,
Ty =T /3, (3.2.8)

Ty, ¢ il periodo corrispondente all’inizio del tratto a spostamento costante dello spéttro, espresso in
secondi mediante la relazione:

a
T, =4,0-—£+1,6. (3.2.9)
g

Per categorie speciali di sottosuolo, per determinati sistemi geotecnici O se si intenda aumentare il
grado di accuratezza nella previsione dei fenomeni di amplifieazione, le azioni sismiche da
considerare nella progettazione possono essere determinate mediante/ pit rigorose analisi di risposta
sismica locale. Queste analisi presuppongono un’adeguata conoscenza delle proprieta geotecniche
dei terreni e, in particolare, delle relazioni sforzi-deformazioni in campo ciclico, da determinare
mediante specifiche indagini e prove.

In mancanza di tali determinazioni, per le componenti orizzontali del moto e per le categorie di
sottosuolo di fondazione definite nel § 3.2.2, la formd spettrale su sottosuolo di categoria A ¢
modificata attraverso il coefficiente stratigrafico Sq4il coefficiente topografico S; e il coefficiente
C. che modifica il valore del periodo Tc.

Amplificazione stratigrafica
Per sottosuolo di categoria A i coefficienti S¢e € valgono 1.

Per le categorie di sottosuolo B, C, D ed E i coefficienti Sg e C. possono essere calcolati, in
funzione dei valori di F,e Terelativi al softosuolo di categoria A, mediante le espressioni fornite
nella Tab. 3.2.V, nelle quali g ¢ ’accelerazione di gravita ed il tempo ¢ espresso in secondi.

Tabella 3.2.V — Espressioni di S e di Cc

Categoria
sottosuolo Ss Ce
A 1,06 1,00
a 71 =0,20
B 1,00<1,40-0:40-E, -—£ <1,20 110-(Te)
g
a ¥\ —033
c 1,001 70-0,60-F, -~£ <1,50 1,05-(Tc)
g
a *\—0,50
D 0790 < 2,40—1,50-F, -—% <1,80- L25-(Te)
g
a 0,40
E 1,00<2,00-1,10-E, -—£ <1,60 LI5-(Tc)
g
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Amplificazione topografica

Per tener conto delle condizioni topografiche e in assenza di specifiche analisi di risposta sismica
locale, si utilizzano i valori del coefficiente topografico S; riportati nella Tab. 3.2.VI, in funzione
delle categorie topografiche definite in § 3.2.2 e dell’ubicazione dell’opera o dell’intervento.

Tabella 3.2.VI — Valori massimi del coefficiente di amplificazione topografica St

Categoria topografica Ubicazione dell’opera o dell’intervento St
T1 - 1,0
T2 In corrispondenza della sommita del pendio 1,2
T3 In corrispondenza della cresta del rilievo 1,2
T4 In corrispondenza della cresta del rilievo 1,4

La variazione spaziale del coefficiente di amplificazione topografica ¢ definita da un decremento
lineare con 1’altezza del pendio o rilievo, dalla sommita o cresta finosalla base dove St assume
valore unitario.

3.2.3.2.2

Lo spettro di risposta elastico in accelerazione della componente verticale ¢ definito dalle
espressioni seguenti:

Spettro di risposta elastico in accelerazione dellajcomponente verticale

0<T<Ty S..(T)=a, -S-n-F,- LS V4 PU
Ty \n°F Ty
T, <T< T, S.(T)=a,+8M-F,
T (3.2.10)
T.<T<T, sw('r)=ag~s~n+;,~[?cj
T, <T SVE(T)=ag~S»n~R»[T?l+_,TDj

nelle quali T e Sye sono, rispettivamenteyperiodo di vibrazione ed accelerazione spettrale verticale e
F, ¢ il fattore che quantifica 1’amplificazione spetirale massima, in termini di accelerazione
orizzontale massima del terreno ag sty sito di riferimento rigido orizzontale, mediante la relazione:

05
F, =135 F, [351 (3.2.11)
g

I valori di ag, Fo, S, n sono definiti nel § 3.2.3.2.1 per le componenti orizzontali; i valori di Ss, Tg,
Te e Tp, salvo pill accurate determinazioni, sono quelli riportati nella Tab. 3.2.VIL

Tabella 3.2.VII — Valori dei parametri dello spettro di risposta elastico della componente verticale

Ss T T T

Categoria di sottosuolo B C D

A,B)C,D,E 1,0 0,05 s 0,155 1,0s

Per tener conto delle condizioni topografiche, in assenza di specifiche analisi si utilizzano i valori
del coefficiente topografico St riportati in Tab. 3.2.V1L.

Serie generale - n. 29
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3.2.3.2.3 Spettro di risposta elastico in spostamento delle componenti orizzontali

Lo spettro di risposta elastico in spostamento delle componenti orizzontali Spe(T) si ricava dalla
corrispondente risposta in accelerazione So(T) mediante la seguente espressione:

T 2
Spe(T) =S, (T)X[—j (3.2.12)
2n

purché il periodo di vibrazione T non ecceda i valori Ty indicati in Tab. 3.2.VIIL
Tabella 3.2.VIII — Valori dei parametri Ty e Ty

Categoria sottosuolo Tg [s] Tx[s]
A 4,5 10,0

B 5,0 10,0

C,D,E 6,0 10,0

Per periodi di vibrazione eccedenti Tg, le ordinate dello spettrQ“possono essere ottenute dalle
formule seguenti:

perTg <T<Tg

T-T,
Spe(T)=0,025-a, 'S'TC'TD'{FO'H+(1—FU 'Tl)'T 115 } (3.2.13)
F 1y

per T>Tg
Spe (1) =dy¢ (3.2.14)

dove tutti i simboli sono gia stati definiti, ad eccezione di d,, definito nel paragrafo successivo.

3.2.3.3 Spostamento orizzontale e velocita orizzontale del terreno

I valori dello spostamento orizzontale d, e/della velocita orizzontale v, massimi del terreno sono dati
dalle seguenti espressioni:

dg =0,025-ag S Te: - Tpy
(3.2.15)
v, =0,16-a,-S T,

dove ag, S, T, Tp assumono, Iwalori gia utilizzati al § 3.2.3.2.1.

3.2.34 Spettri di progetto per gli stati limite di esercizio

Per gli stati limite ‘diresercizio lo spettro di progetto S«(T) da utilizzare, sia per le componenti
orizzontali che peéryla componente verticale, ¢ lo spettro elastico corrispondente, riferito alla
probabilita di superamento nel periodo di riferimento Py, considerata (v. §§ 2.4 ¢ 3.2.1).

3.2.35 Spettri di progetto per gli stati limite ultimi

Qualora le“verifiche agli stati limite ultimi non vengano effettuate tramite I'uso di opportuni
accelerogrammi ed analisi dinamiche al passo, ai fini del progetto o della verifica delle strutture le
capdcita. dissipative delle strutture possono essere messe in conto attraverso una riduzione delle
fofze “elastiche, che tiene conto in modo semplificato della capacita dissipativa anelastica della
struttura, della sua sovraresistenza, dell’incremento del suo periodo proprio a seguito delle
plasticizzazioni. In tal caso, lo spettro di progetto S«T) da utilizzare, sia per le componenti

34
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orizzontali, sia per la componente verticale, ¢ lo spettro elastico corrispondente riferito alla
probabilita di superamento nel periodo di riferimento Py, considerata (v. §§ 2.4 ¢ 3.2.1), con le
ordinate ridotte sostituendo nelle formule 3.2.4 n con 1/q, dove q ¢ il fattore di struttura definito nel
capitolo 7.

Si assumera comunque Sq(T) = 0,2a,.

3.2.3.6 Impiego di accelerogrammi

Gli stati limite, ultimi e di esercizio, possono essere verificati mediante I’uso di accelerogrdmmi, o
artificiali o simulati o naturali. Ciascun accelerogramma descrive una componente, orizzontale o
verticale, dell’azione sismica; I'insieme delle tre componenti (due orizzontali, tra loro_ortegonali ed
una verticale) costituisce un gruppo di accelerogrammi.

LLa durata degli accelerogrammi artificiali deve essere stabilita sulla base della fnagnitudo e degli
altri parametri fisici che determinano la scelta del valore di a, e di Ss. In assenza di=studi specifici la
durata della parte pseudo-stazionaria degli accelerogrammi deve essere almenoypari a 10 s; la parte
pseudo-stazionaria deve essere preceduta e seguita da tratti di ampiezza, crescente da zero e
decrescente a zero, di modo che la durata complessiva dell’accelerogramma, Sia non inferiore a 25 s.
Gli accelerogrammi artificiali devono avere uno spettro di risposta elastice’coerente con lo spettro
di risposta adottato nella progettazione. La coerenza con lo spettro elastico ¢ da verificare in base
alla media delle ordinate spettrali ottenute con i diversi accelerggrammi, per un coefficiente di
smorzamento viscoso equivalente & del 5%. L'ordinata spettrale media non deve presentare uno
scarto in difetto superiore al 10%, rispetto alla corrispondente componente dello spettro elastico, in
alcun punto del maggiore tra gli intervalli 0,158 + 2,0s €(0,15s + 2T, in cui T ¢ il periodo
fondamentale di vibrazione della struttura in campo elastico;\per’le verifiche agli stati limite ultimi,
€ 0,155+ 1,5 T, per le verifiche agli stati limite di esercizio. N¢l caso di costruzioni con isolamento
sismico, il limite superiore dell’intervallo di coerenza ¢ assunto pari a 1,2 Ty, essendo Tj il periodo
equivalente della struttura isolata, valutato per gli spostamenti del sistema d’isolamento prodotti
dallo stato limite in esame.

L’uso di accelerogrammi artificiali non ¢ ammesso nelle analisi dinamiche di opere e sistemi
geotecnici.

I’uso di accelerogrammi generati mediante simulazione del meccanismo di sorgente ¢ della
propagazione ¢ ammesso a condizione che siano adeguatamente giustificate le ipotesi relative alle
caratteristiche sismogenetiche della sorgente esdel mezzo di propagazione.

L’uso di accelerogrammi registrati ¢ ammesso, a condizione che la loro scelta sia rappresentativa della
sismicita del sito e sia adeguatamente “giustificata in base alle caratteristiche sismogenetiche della
sorgente, alle condizioni del sito di‘tegistrazione, alla magnitudo, alla distanza dalla sorgente e alla
massima accelerazione orizzontale attesa al sito.

Gli accelerogrammi registrati devono essere selezionati e scalati in modo da approssimare gli spettri
di risposta nel campo di periodi difinteresse per il problema in esame.

324 COMBINAZIONE DELL’AZIONE SISMICA CON LE ALTRE AZIONI

Nel caso delle costruzioni civili e industriali le verifiche agli stati limite ultimi o di esercizio devono
essere effettuate per la‘combinazione dell’azione sismica con le altre azioni gia fornita in § 2.5.3
che qui si riporta:

Gi+Gy+P+E+Y 4, Qy (3.2.16)

Gli effetti, dell'azione sismica saranno valutati tenendo conto delle masse associate ai seguenti
carichi gravitazionali:
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G +Gy ), ¥ Qy. (3.2.19)

I'valori dei coefficienti ,; sono riportati nella Tabella 2.5.1

Nel caso dei ponti, nelle espressioni 3.2.16 e 3.2.17 si assumera per i carichi dovuti al transito dei
mezzi Y, =0,2, quando rilevante.

3.2.5 EFFETTIDELLA VARIABILITA SPAZIALE DEL MOTO

3.2.51 Variabilita spaziale del moto

Nei punti di contatto con il terreno di opere con sviluppo longitudinale jsignificativo, il moto
sismico pud avere caratteristiche differenti, a causa del carattere asinerono del fenomeno di
propagazione, delle disomogeneita e discontinuitd eventualmente preSenti; ¢ della diversa risposta
locale del terreno.

Degli effetti sopra indicati dovra tenersi conto quando tali effetti possono essere significativi e in
ogni caso quando le condizioni di sottosuolo siano cosi variabili Tungo lo sviluppo dell’opera da
richiedere I’uso di accelerogrammi o di spettri di risposta divefsiz

In assenza di modelli fisicamente pill accurati ¢ adeguatantente documentati, un criterio di prima
approssimazione per tener conto della variabilitd spaziale_del moto consiste nel sovrapporre agli
effetti dinamici, valutati ad esempio con lo spettro di riSposta, gli effetti pseudo-statici indotti dagli
spostamenti relativi.

Nel dimensionamento delle strutture in elevazione tali effetti possono essere trascurati quando il
sistema fondazione-terreno sia sufficientemente rigido da rendere minimi gli spostamenti relativi.
Negli edifici cid avviene, ad esempio, quando si ¢ollegano in modo opportuno i plinti di fondazione.

Gli effetti dinamici possono essere valutati adottando un’unica azione sismica, corrispondente alla
categoria di sottosuolo che induce le sollecitazioni piu severe.

Qualora 'opera sia suddivisa in porzigni, ciascuna fondata su sottosuolo di caratteristiche
ragionevolmente omogenee, per ciascuna di esse si adottera I’appropriata azione sismica.

3.2.52 Spostamento assolato €' relativo del terreno

1 valore dello spostamento asSeluto orizzontale massimo del suolo (dy) pud ottenersi utilizzando
I’espressione 3.2.15.

Nel caso in cui sia necessario valutare gli effetti della variabilita spaziale del moto richiamati nel
paragrafo precedente, il valore dello spostamento relativo tra due punti i e j caratterizzati dalle
proprieta stratigrafiche del'rispettivo sottosuolo ed il cui moto possa considerarsi indipendente, pud
essere stimato secondo-l’ espressione seguente:

Qi = 1,25/d; +d3; (3.2.18)

dove d; e d; sono gli spostamenti massimi del suolo nei punti i e j, calcolati con riferimento alle
caratteristicheJocali del sottosuolo.

Il moto di due punti del terreno puo considerarsi indipendente per punti posti a distanze notevoli, in
relaziong’al tipo di sottosuolo; il moto ¢ reso indipendente anche dalla presenza di forti variabilitd
orografiche tra i punti.

Intassenza di forti discontinuita orografiche, 1o spostamento relativo tra punti a distanza x si puo
valutare con I’espressione:
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4500 = i + [ =) 1200, (32.19)

dove v; ¢ la velocita di propagazione delle onde di taglio in m/s ed;,, spostamento relativo tra due
punti a piccola distanza, ¢ dato dall’espressione

dyo (x)=1,25|dy; — . (3.2:20)
Per punti a distanza inferiore a 20 m lo spostamento relativo, se i punti ricadono su sottostuoli

differenti, € rappresentato da dj,; se i punti ricadono su sottosuolo dello stesso tipo, lo spostamento
relativo puo essere stimato, anziché con 1’espressione 3.2.19, con le espressioni

di'max
dy(x) = JV *2,3x  per sottosuolo tipo D,

(3.2.21)

d;(x)= % -3,0x per sottosuolo di tipo diverso da D:

s

37
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3.3 AZIONI DEL VENTO

331 GENERALITA

1l vento, la cui direzione si considera generalmente orizzontale, esercita sulle costruzioni azioni che
variano nel tempo e nello spazio provocando, in generale, effetti dinamici.

Per le costruzioni usuali tali azioni sono convenzionalmente ricondotte alle azioni statiche
equivalenti definite al § 3.3.3. Peraltro, per le costruzioni di forma o tipologia inusuale, oppure di
grande altezza o lunghezza, o di rilevante snellezza e leggerezza, o di notevole flessibilita e ridotte
capacita dissipative, il vento pud dare luogo ad effetti la cui valutazione_richiede 1'uso di
metodologie di calcolo e sperimentali adeguate allo stato dell’arte e chestengano conto della
dinamica del sistema.

3.3.2 VELOCITA DI RIFERIMENTO
La velocita di riferimento v, € il valore caratteristico della velocita delvento a 10 m dal suolo su un
terreno di categoria di esposizione II (vedi Tab. 3.3.1I), mediata su 10 minudi e riferita ad un periodo
di ritorno di 50 anni.
In mancanza di specifiche ed adeguate indagini statistiche v, &'data dall’espressione:
Vb = Vo per as < ap

Vb = Voo + K (85 —n). per ap < a, < 1500 m 3.3.1)

dove:

Vo, 0, K, sONO parametri forniti nella Tab. 3.3.1 e legatialla regione in cui sorge la costruzione in
esame, in funzione delle zone definite in Fig. 33.1;

a; ¢ l'altitudine sul livello del mare (in m) del sito ove sorge la costruzione.

Tabella 3.3.1 - Valori dei parametri vy, ao, k,

Zona Descrizione V0 [111/8] ag [m] ko [1/s]
| Vé?lle' d’Aost'a, Pi'en.lonte, Lombﬂrc.iiﬂ, Trentino A.lto .Adi.ge, Yeneto, 25 1000 0.010
Friuli Venezia Giulia (con I’eccezione delld provincia di Trieste) ’
2 | Emilia Romagna 25 750 0,015
3 'l‘osggna, Marchc,AUmbria, Lazioy, Abrqzzq, Molisc, l’uglia‘, Campania, 77 500 0.020
Basilicata, Calabria (esclusa la previncia di Reggio Calabria) ’
4 Sicilia e provincia di Reggio Calabria 28 500 0,020
5 ls?zgvi:f[(l; 1&2:33 aje(;rgmc della'retta congiungente Capo Teulada con 28 750 0015
6 Eigvi:agg? ﬁgggﬁ;(;(;ideme della retta congiungente Capo Teulada con 28 500 0,020
7 Liguria 28 1000 0,015
8 Provincia di Trieste 30 1500 0,010
9 | Isole (con Ieccezione di Sicilia e Sardegna) e mare aperto 31 500 0,020

Per altitudini superiori a 1500 m sul livello del mare si potra fare riferimento alle condizioni locali
di clima e di €sposizione. I valori della velocita di riferimento possono essere ricavati da dati
supportati, da“epportuna documentazione o da indagini statistiche adeguatamente comprovate. Fatte
salve tali valutazioni, comunque raccomandate in prossimita di vette e crinali, i valori utilizzati non
dovranne,essere minori di quelli previsti per 1500 m di altitudine.
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:' Isola dells

sola della
I Maddalena

Capo Teulada

Figura 3.3.1 — Mappa delle zone in cui e suddiviso il territoriovtaliano

©)

3.3.3 AZIONI STATICHE EQUIVALENTI

Le azioni statiche del vento sono costituite da pressioni e depressioni agenti normalmente alle
superfici, sia esterne che interne, degli elementi che compongohe la costruzione.

L’azione del vento sul singolo elemento viene determinata considerando la combinazione piu
gravosa della pressione agente sulla superficie esterna £, della pressione agente sulla superficie
interna dell’elemento.

Nel caso di costruzioni o elementi di grande estensione, si deve inoltre tenere conto delle azioni
tangenti esercitate dal vento.

I’azione d’insieme esercitata dal vento su una costruzione ¢ data dalla risultante delle azioni sui
singoli elementi, considerando come direzione del vento, quella corrispondente ad uno degli assi
principali della pianta della costruzione; in casi particolari, come ad esempio per le torri a base
quadrata o rettangolare, si deve considerare anche I’ipotesi di vento spirante secondo la direzione di
una delle diagonali.

3.3.4 PRESSIONE DEL VENTO
La pressione del vento ¢ data dall’espressione:
pP=q,¢c, ¢ ¢, (3.3.2)
dove
q ¢ la pressione cinetica diviferimento di cui al § 3.3.6;
¢ ¢il coefficiente di espesizione di cui al § 3.3.7;
¢ ¢ il coefficiente 'di forma (o coefficiente aerodinamico), funzione della tipologia e della

geometria della“costruzione e del suo orientamento rispetto alla direzione del vento. Il suo
valore puo /essere ricavato da dati suffragati da opportuna documentazione o da prove
sperimentali-in galleria del vento;

¢, ¢ il coefficiente dinamico con cui si tiene conto degli effetti riduttivi associati alla non

contemporaneita delle massime pressioni locali e degli effetti amplificativi dovuti alle
vibrazioni strutturali. Indicazioni per la sua valutazione sono riportate al § 3.3.8.
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3.3.,5 AZIONE TANGENZIALE DEL VENTO
L’azione tangente per unita di superficie parallela alla direzione del vento ¢ data dall’espressione:
Pr=49, ¢, ¢ (3.3.3)

dove
q, > Ce SONO definiti ai §§ 3.3.6 ¢ 3.3.7;

¢, ¢ il coefficiente d’attrito, funzione della scabrezza della superficie sulla quale il vento esercita

I’azione tangente. I suo valore pud essere ricavato da dati suffragati’ da opportuna
documentazione o da prove sperimentali in galleria del vento.

3.3.6 PRESSIONE CINETICA DI RIFERIMENTO.

La pressione cinetica di riferimento q, (in N/m?) ¢ data dall’espressione:
1
b =2PVs (3.3.4)
dove
v, ¢€lavelocita di riferimento del vento (in m/s);

p & ladensita dell’aria assunta convenzionalmente costaniée pari a 1,25 kg/m>,

3.3.7 COEFFICIENTE DI ESPOSIZIONE

Il coefficiente di esposizione ¢, dipende dall’altezza’ z sul suolo del punto considerato, dalla
topografia del terreno, e dalla categoria di esposizioné del sito ove sorge la costruzione. In assenza
di analisi specifiche che tengano in conto laidirezione di provenienza del vento e Deffettiva
scabrezza e topografia del terreno che circonda la costruzione, per altezze sul suolo non maggiori di
z =200 m, esso ¢ dato dalla formula:

c.(z)= k.’ ¢/ln (2/20) |7+ c In (2/70)] Per Z 2 Zin (3.3.5)
Ce (Z) =Ce (Zmin.) Per z < Zmin
dove

K, 20, Zmin SONO assegnati in Tab. 3.3.11 in funzione della categoria di esposizione del sito ove sorge
la costruzione;

¢, ¢1il coefficiente di topografia.

Tabella 3.3.11 — Parametri per la définizione del coefficiente di esposizione

Categoria/di esposizione del sito k, Zo [m] Z o [m]
I 0,17 0,01 2
1I 0,19 0,05 4
111 0,20 0,10 5
v 0,22 0,30 8
\% 0,23 0,70 12

In mancanza di analisi specifiche, la categoria di esposizione ¢ assegnata nella Fig. 3.3.2 in
funzione della posizione geografica del sito ove sorge la costruzione e della classe di rugosita del
terreno definita in Tab. 3.3.1I1. Nelle fasce entro i 40 km dalla costa delle zone 1, 2, 3,4, 5¢ 6, la
categoria di esposizione ¢ indipendente dall’altitudine del sito.

40 —
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11 coefficiente di topografia ¢, ¢ posto generalmente pari a 1, sia per le zone pianeggianti sia per
quelle ondulate, collinose e montane. In questo caso, la Fig. 3.3.3 riporta le leggi di variazione di c.
per le diverse categorie di esposizione.

Nel caso di costruzioni ubicate presso la sommita di colline o pendii isolati il coefficiente di
topografia ¢, pud essere valutato dal progettista con analisi pili approfondite.

Tabella 3.3.III - Classi di rugosita del terreno

Classe di rugosita del terreno Descrizione
A Aree urbane in cui almeno il 15% della superficie sia coperto da edifici’ la cui
altezza media superi i 15m
B Aree urbane (non di classe A), suburbane, industriali e boschive
C Aree con ostacoli diffusi (alberi, case, muri, recinzioni,....); aree con rugositd non

riconducibile alle classi A, B, D

D Aree prive di ostacoli (aperta campagna, aeroporti, areewagricole, pascoli, zone
paludose o sabbiose, superfici innevate o ghiacciate, mare, laghi,....)

L’assegnazione della classe di rugosita non dipende dalla conformazione orografica e topografica del terreno. Affinché
una costruzione possa dirsi ubicata in classe A o B & necessario che la situazione che eontraddistingue la classe
permanga intorno alla costruzione per non meno di 1 km e comunque non meno di 20 velte 1’altezza della costruzione.
Laddove sussistano dubbi sulla scelta della classe di rugosita, a meno di analisi dettagliate, verra assegnata la classe pit

sfavorevole.
ZONE 1,2,3,4,5 ZONA 9
750m costa
costa 500m /V/ mare o

mare _’vy

2km |10 km |30 km A — |
Al - VARV, v v | v 7] B| -- '
B | - T n v v Y, C| -- !
c| -- < [ m i .Y D ! !
D | 1 1l 1l 11 o

= Categoria Il in zona 1,2,3,4

Categoria lll in zona 5
**  Categoria lll in zona 2,3,4,5

Categoria IV in zona 1

ZONA 6 ZONE 7.8
costa 500m [ costa
~ mare
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Figura 3.3.2 - Definizione delle categorie di esposizione
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Figura 3.3.3 - Andamento del coefficiente di esposizionec, con la quota (per ¢, =1)

3.3.8 COEFFICIENTE DINAMICO

1l coefficiente dinamico tiene in conto degli effettiaiduttivi associati alla non contemporaneita delle
massime pressioni locali e degli effetti amplificativi'dévuti alla risposta dinamica della struttura.

Esso puo essere assunto cautelativamente pari ad\d nelle costruzioni di tipologia ricorrente, quali gli
edifici di forma regolare non eccedenti 80 m di‘altezza ed i capannoni industriali, oppure pud essere
determinato mediante analisi specifiche o facendo riferimento a dati di comprovata affidabilita.

3.3.9 PARTICOLARI PRECAUZIONI PROGETTUALI

Strutture particolarmente deformabili,,quali antenne, ciminiere, ponti o strutture sorretti da cavi,
devono essere verificate anche rispétto ai fenomeni di interazione vento-struttura, i quali possono
indurre vibrazioni strutturali, degrado delle caratteristiche di rigidezza della struttura, o fatica nei
collegamenti. Le verifiche dimnonrsuperamento di stati limite ultimi e di esercizio saranno condotte
mediante procedimenti analiti€i, sperimentali o numerici che tengano conto delle conoscenze attuali
in materia.

I.’azione del vento pudlassumere, inoltre, particolare rilievo per la presenza in uno stesso sito di pitt
corpi strutturali. Nel progetto di strutture non usuali per forma, tipologia, dimensione e collocazione
urbanistica, si dovra/procedere ad una valutazione accurata della risposta al vento, mediante
comprovati metodi spérimentali 0 numerici.

3.3.9.1 Effetti torsionali

Nel caso/di costruzioni di grandi dimensioni o di forma non simmetrica, quali gli edifici alti, gli
impalcati da ponte e le strutture di sostegno per insegne pubblicitarie di grandi dimensioni, le azioni
del vento inducono effetti torsionali che possono essere incrementati dalla risposta dinamica della
struttura-investita.

Tali,_effetti possono essere valutati, quando rilevanti, mediante analisi specifiche o facendo
riferimento a dati di comprovata affidabilita.
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3.3.9.2 Distacco di vortici

Per strutture o elementi strutturali snelli di forma cilindrica, quali ciminiere, torri per
I’illuminazione, elementi di travi reticolari, ponti ed edifici alti, si deve tener conto dell’effetto
dinamico dovuto al distacco alternato dei vortici da un lato e dall’altro del corpo investito dal vento.
Esso produce una forza ciclica ortogonale alla direzione del vento e all’asse del corpo cilindrico, la
cui frequenza f; ¢ data dalla formula di Strouhal:

f,=S,-v/b (3.3.6)

dove:
b ¢ la dimensione della sezione trasversale perpendicolare alla direzione del vento;
¢ la velocita media del vento;

¢ il numero di Strouhal, funzione della forma della sezione e del suo orientamento, rispetto alla
direzione del vento. I suo valore pud essere ricavato da dati suffragati,da opportuna
documentazione o da prove sperimentali in galleria del vento. A titolo indicativo, S; = 0,2 nel
caso di sezioni circolari.

©n <

Quando la frequenza del distacco dei vortici eguaglia una frequenza propria della struttura, si
realizzano condizioni di risonanza con ampiezze tanto pilt grandi quanto piu piccolo ¢ lo
smorzamento € la massa della struttura.

Quando siano da temersi importanti effetti di fatica causati dalla contintiita dell’azione del distacco
dei vortici, occorrera adottare particolari cautele ed effettuare opportune verifiche basate su prove
sperimentali e metodi analitici comprovati.

3.39.3 Fenomeni di natura aeroelastica

L’azione del vento sulle costruzioni o loro elementi consiste in generale nella sovrapposizione di
forze di natura aerodinamica (sostanzialmente indipendenti dal moto relativo fra la struttura e il
fluido) e di natura aeroelastica (0 autoeccitate, la eui _presenza ¢ dovuta al moto relativo fra la
struttura e il fluido).

Le forze aeroelastiche, funzioni del moto e delle welocita del vento, cambiano il comportamento
della struttura modificando frequenze proprie e faitori di smorzamento.

Si definiscono critiche le velocita del ventosil cui superamento rende negativo lo smorzamento e/o
labile la struttura. La prima situazione da duogo a fenomeni aeroelastici comunemente chiamati
galloping, tipico di elementi strutturali non ‘eircolari, o flutter, tipico di ponti sospesi o strallati o di
profili alari. L.a seconda situazione da luogo a un fenomeno aeroelastico comunemente chiamato
divergenza, tipico delle lastre molto sottili, ad esempio i cartelloni pubblicitari.

Questi fenomeni devono essere studiati con opportune prove aeroelastiche in galleria del vento e
con procedimenti analitici adeguatamente comprovati.
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3.4 AZIONI DELLA NEVE

341 CARICONEVE

1l carico provocato dalla neve sulle coperture sara valutato mediante la seguente espressiong:
s =M "Gex CE 'CL (3'3'7)

dove:

gs ¢ il carico neve sulla copertura;

w ¢ 1l coefficiente di forma della copertura, fornito al successivo § 3.4.5;

qs € il valore caratteristico di riferimento del carico neve al suolo IkN/mzl, fornito al successivo §
3.4.2 per un periodo di ritorno di 50 anni;

Cg ¢ il coefficiente di esposizione di cui al § 3.4.3;

C, ¢ il coefficiente termico di cui al § 3.4.4.

Si ipotizza che il carico agisca in direzione verticale e lo si riferisce dlla proiezione orizzontale della
superficie della copertura.

34.2 VALORE CARATTERISTICO DEL CARICO NEVE AL SUOLO

11 carico neve al suolo dipende dalle condizioni locali di clima e di esposizione, considerata la
variabilita delle precipitazioni nevose da zona a zona.

In mancanza di adeguate indagini statistiche e specifici studi locali, che tengano conto sia
dell’altezza del manto nevoso che della sua densitay il carico di riferimento neve al suolo, per
localita poste a quota inferiore a 1500 m sul livello del mare, non dovra essere assunto minore di
quello calcolato in base alle espressioni riportate-nel seguito, cui corrispondono valori associati ad
un periodo di ritorno pari a 50 anni (vedi Fig.-3.4.1). Va richiamato il fatto che tale zonazione non
pud tenere conto di aspetti specifici e locali che, se necessario, dovranno essere definiti
singolarmente.

[altitudine di riferimento a; ¢ la quota del suolo sul livello del mare nel sito di realizzazione
dell’edificio.
Per altitudini superiori a 1500 m sul Jivéllo del mare si dovra fare riferimento alle condizioni locali

di clima e di esposizione utilizzandé,omunque valori di carico neve non inferiori a quelli previsti
per 1500 m.

I valori caratteristici minimi dél carico della neve al suolo sono quelli riportati nel seguito.
ZonaI - Alpina

Aosta, Belluno, Bergamao))Biella, Bolzano, Brescia, Como, Cuneo, Iecco, Pordenone, Sondrio,
Torino, Trento, Udine, Verbania, Vercelli, Vicenza:

gsk= 1,50 kN/m® a, <200 m (3.3.8)
Qse= 1,39 [1 + (ay/728)*] kKN/m’ a,>200 m

Zona I — Mediterranea

Alessandrida,w Ancona, Asti, Bologna, Cremona, Forli-Cesena, Lodi, Milano, Modena, Novara,
Parma, Payia, Pesaro e Urbino, Piacenza, Ravenna, Reggio Emilia, Rimini, Treviso, Varese:

Qs = 1,50 kN/m’ a, <200 m (3.3.9)
qse= 1,35 [1 + (a/602)*] kKN/m’ a,>200m
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Zona I1

Arezzo, Ascoli Piceno, Bari, Campobasso, Chieti, Ferrara, Firenze, Foggia, Genova, Gorizia,
Imperia, Isernia, [.a Spezia, [.ucca, Macerata, Mantova, Massa Carrara, Padova, Perugia, Pescara,
Pistoia, Prato, Rovigo, Savona, Teramo, Trieste, Venezia, Verona:

gsc= 1,00 kKN/m® a, <200 m (3.3.10)
Qs = 0,85 [1 + (a,/481)*] kKN/m’ a,>200 m

Zona I11

Agrigento, Avellino, Benevento, Brindisi, Cagliari, Caltanisetta, Carbonia-Iglesias;/ Caserta,
Catania, Catanzaro, Cosenza, Crotone, Enna, Frosinone, Grosseto, 1.”Aquila, Datina, ITecce,
Livorno, Matera, Medio Campidano, Messina, Napoli, Nuoro, Ogliastra, Olbia Tempio, Oristano,
Palermo, Pisa, Potenza, Ragusa, Reggio Calabria, Rieti, Roma, Salerno, Sassati, Siena, Siracusa,
Taranto, Terni, Trapani, Vibo Valentia, Viterbo:

Qs = 0,60 kN/m’ a, <200 m (3.3.11)
qsc= 0,51 [1 + (a,/481)*] kKN/m? a, 200 m

Figura 3.4.1 — Zone di carico da neve

34.3 COEFFICIENTE DI ESPOSIZIONE

11 coefficiente di esposizione Cy pud essere utilizzato per modificare il valore del carico neve in
copertura in*funzione delle caratteristiche specifiche dell’area in cui sorge 1’opera. Valori consigliati
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del coefficiente di esposizione per diverse classi di topografia sono forniti in Tab. 3.4.1. Se nof
diversamente indicato, si assumera Cg = 1.

Tabella 3.4.1 — Valori di Cg per diverse classi di topografia

Topografia Descrizione Cr
Battuta dai venti | Aree pianeggianti non ostruite esposte su tutti i lati, senza costruzioni o alberi pill alti. 0,9
Aree in cui non ¢ presente una significativa rimozione di neve sulla costruzione prodotta
Normale L . 1,0
dal vento, a causa del terreno, altre costruzioni o alberi.
Riparata Aree in cui la costruzione considerata ¢ sensibilmente pit bassa del circostante terreno o 11
,

circondata da costruzioni o alberi piu alti

344 COEFFICIENTE TERMICO

II coefficiente termico pud essere utilizzato per tener conto della riduzione del carico neve a causa
dello scioglimento della stessa, causata dalla perdita di calore della costruzione. Tale coefficiente
tiene conto delle proprieta di isolamento termico del materiale utilizzate in copertura. In assenza di
uno specifico e documentato studio, deve essere utilizzato C, = 1.

34.5 CARICO NEVE SULLE COPERTURE

Devono essere considerate le due seguenti principali disposizioni di carico:
- carico da neve depositata in assenza di vento;
- carico da neve depositata in presenza di vento.

34.5.1 Coefficiente di forma per le coperture

In generale verranno usati i coefficienti di forma‘per il carico neve contenuti nel presente paragrafo,
dove vengono indicati i relativi valori nominali‘essendo a, espresso in gradi sessagesimali, I’angolo
formato dalla falda con I’orizzontale.

I valori del coefficiente di forma p, riportati in Tab. 3.4.11 si riferiscono alle coperture ad una o due

falde.
Tabella 3.4.I1 — Valori del coefficiente di forma
Coefficiente di forma 05 0 <30° 30° < 0. < 60° a>60°
(60— )
U 0,8 08— 0,0
30

Per coperture a pit falde, per* coperture con forme diverse, cosi come per coperture contigue a
edifici pilt alti o per accumulo di neve contro parapetti o pitl in generale per altre situazioni ritenute
significative dal progettista’'si deve fare riferimento a normative di comprovata validita.

34.5.2 Copértura ad una falda

Si assume che la neve non sia impedita di scivolare. Se 1’estremita piu bassa della falda termina con
un parapetto, una barriera od altre ostruzioni, allora il coefficiente di forma non potra essere assunto
inferiore a8 indipendentemente dall’angolo o.

Si deve considerare la condizione riportata in Fig. 3.4.2, la quale deve essere utilizzata per entrambi
i casi di“earico con o senza vento.
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Figura 3.4.2 — Condizioni di carico per coperture ad una falda

3.4.53 Copertura a due falde

Si assume che la neve non sia impedita di scivolare. Se I’estremita pili bassa della falda termina con
un parapetto, una barriera od altre ostruzioni, allora il coefficiente di formdnon potra essere assunto
inferiore a 0,8 indipendentemente dall’angolo o.

Per il caso di carico da neve senza vento si deve considerare la condizione denominata Caso I
riportata in Fig. 3.4.3.

Per il caso di carico da neve con vento si deve considerare la peggiore tra le condizioni denominate
Caso Il ¢ Caso I riportate in Fig. 3.4.3.

0,5 Hi(o)

CasoIl 0,5 (o)

Caso I11 (o)

04 O

N

Figura 3:4,3= Condizioni di carico per coperture a due falde
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3.5 AZIONI DELLA TEMPERATURA

3.51 GENERALITA

Variazioni giornaliere e stagionali della temperatura esterna, irraggiamento solare e cenvezione
comportano variazioni della distribuzione di temperatura nei singoli elementi strutturali.

N

La severita delle azioni termiche ¢ in generale influenzata da pil fattori, quali (le ¢ondizioni
climatiche del sito, 1’esposizione, la massa complessiva della struttura e la eventuale presenza di
elementi non strutturali isolanti.

352 TEMPERATURA DELL’ARIA ESTERNA

La temperatura dell’aria esterna, Tey, pud assumere il valore T, o T4, definite rispettivamente
come temperatura massima estiva ¢ minima invernale dell’aria nel sito~della costruzione, con
riferimento ad un periodo di ritorno di 50 anni.

In mancanza di dati specifici relativi al sito in esame, possono assuersi i valori :

Tmax =45 OC; Trnin =-15°C. (3.5.1)

3.5.3 TEMPERATURA DELL’ARIA INTERNA

In mancanza di pill precise valutazioni, legate alla’tipologia della costruzione ed alla sua
destinazione d’uso, la temperatura dell’aria interna, T, £, pud essere assunta pari a 20 °C.

354 DISTRIBUZIONE DELLA TEMPERATURA NEGLI ELEMENTI STRUTTURALI
Il campo di temperatura sulla sezione di wn-elemento strutturale monodimensionale con asse
longitudinale x puo essere in generale descrifto mediante:

a) la componente uniforme AT, =T -T, spari alla differenza tra la temperatura media attuale T ¢
quella iniziale alla data della costruzione Ty;

b) le componenti variabili con legge, linCare secondo gli assi principali y e z della sezione, ATy, ¢
ATy, .

Nel caso di strutture soggette ad elevati gradienti termici si dovra tener conto degli effetti indotti

dall’andamento non lineare délla temperatura all’interno delle sezioni.

La temperatura media attuale, T pud essere valutata come media tra la temperatura della superficie

esterna Typeq € quella dellasuperficie interna dell’elemento considerato, Ty in.

Le temperature della superficie esterna, Types, € quella della superficie interna Ty, dell’elemento
considerato vengone-valutate a partire dalla temperatura dell’aria esterna, Ty, ¢ di quella interna,
T tenendo conte=del trasferimento di calore per irraggiamento e per convezione all’interfaccia
aria-costruzione e«della eventuale presenza di materiale isolante (vedi Fig. 3.5.1).

In mancanza dideterminazioni pil precise, la temperatura iniziale puo essere assunta To=15 °C.

Per la valutazione del contributo dell’irraggiamento solare si pud fare riferimento alla Tab. 3.5.1.
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Figura 3.5.1 — Andamento della temperatura all’interno di un elemento strutturale.

Tabella 3.5.1 — Contributo dell’irraggiamento solare

Stagione Natura della superficie Incremento di Temperatura
superfici esposte a Nord-Est sugizfqlflozsggifoi; ﬁd-
Superficie riflettente 0°C 18°C
Estate Superficie chiara 2°C 30°C
Superficie scura 4°C 42°C
Inverno 03¢ 0°C

3.5.,5 AZIONI TERMICHE SUGLI EDIFICI

Nel caso in cui la temperatura non costituisca azione fondamentale per la sicurezza o per la
efficienza funzionale della struttura ¢ consentito teher conto, per gli edifici, della sola componente
AT,, ricavandola direttamente dalla Tab. 3.5.11.

Nel caso in cui la temperatura costituisca, ‘invece, azione fondamentale per la sicurezza o per la
efficienza funzionale della struttura, I’andamento della temperatura T nelle sezioni degli elementi
strutturali deve essere valutato pit approfonditamente studiando il problema della trasmissione del

calore.
Tabella 3.5.I1 — Valori di AT, per gli edifici
Tipo di struttura AT,
Strutture,in ¢.a. e c.a.p. esposte +15°C
Struttuge.in c.a. e c.a.p. protette +10°C
Strutture in acciaio esposte +25°C
Strutture in acciaio protette +15°C

35.6 PARTICOLARI PRECAUZIONI NEL PROGETTO DI STRUTTURE SOGGETTE
AD AZIONI TERMICHE SPECIALI

Strutture ed elementi strutturali in contatto con liquidi, aeriformi o solidi a temperature diverse,
quali ciminiere, tubazioni, sili, serbatoi, torri di raffreddamento, ecc., devono essere progettati
tenendo conto delle distribuzioni di temperatura corrispondenti alle specifiche condizioni di
Servizio,

49



4-2-2008 Supplemento ordinario alla GAZZETTA UFFICIALE Serie generale - n. 29

3.577 EFFETTIDELLE AZIONI TERMICHE

Per la valutazione degli effetti delle azioni termiche, si pud fare riferimento ai coefficienti-di
dilatazione termica a temperatura ambiente o riportati in Tab. 3.5.111.

Tabella 3.5.1I1 — Coefficienti di dilatazione termica a temperatura ambiente

Materiale or [1079°C]
Alluminio 24
Acciaio da carpenteria 12
Calcestruzzo strutturale 10
Strutture miste acciaio-calcestruzzo 12
Calcestruzzo alleggerito 7
Muratura 6+ 10
Legno (parallelo alle fibre) 5
Legno (ortogonale alle fibre) 30+ %0
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3.6 AZIONI ECCEZIONALI

Le azioni eccezionali sono quelle che si presentano in occasione di eventi quali incendi, esplosioni
ed urti.

Quando ¢ necessario tenerne conto esplicito, si considerera la combinazione eccezionale di azioni di
cuial § 2.5.3.

Quando non si effettuano verifiche specifiche nei confronti delle azioni eccezionaliy quali
esplosioni, urti, ecc., la concezione strutturale, i dettagli costruttivi ed i materiali usati dovranno

essere tali da evitare che la struttura possa essere danneggiata in misura sproporzionata rispétio alla
causa.

3.6.1 INCENDIO

3.6.1.1 Definizioni

Per incendio, si intende la combustione autoalimentata ed incontrollata.di{materiali combustibili
presenti in un compartimento.

Al fini della presente norma si fa riferimento ad un incendio convengionale di progetto definito

attraverso una curva di incendio che rappresenta 1’andamento,sin{funzione del tempo, della
temperatura dei gas di combustione nell’intorno della superficie degliselementi strutturali.

La curva di incendio di progetto pud essere:

- nominale: curva adottata per la classificazione delle costruzioni e per le verifiche di resistenza al
fuoco di tipo convenzionale;

- naturale: curva determinata in base a modelli d’incendio€ a parametri fisici che definiscono le
variabili di stato all’interno del compartimento.

La resistenza al fuoco ¢ la capacita di una costruzione, di una parte di essa o di un elemento
costruttivo di mantenere, per un tempo prefissato, la capacita portante, 1isolamento termico e la
tenuta alle fiamme, ai fumi e ai gas caldi della combustione nonché tutte le altre prestazioni se
richieste.

Per compartimento antincendio si intendésuna parte della costruzione delimitata da elementi
costruttivi resistenti al fuoco.

Per carico d’incendio specifico si intefde, il potenziale termico netto che pud essere prodotto nel
corso della combustione completa di. tutti i materiali combustibili contenuti in un compartimento,
riferito all’unita di superficie. I valori del carico d’incendio specifico di progetto (geq) sono
determinati mediante la relazione:

Qra =G -8y -8 -8, [MI/m’], (3.6.1)

dove:
84> 1,00 & un fattore ,che\tiene conto del rischio di incendio in relazione alla superficie del
compartimento
84> 0,80 ¢ un fattore,che tiene conto del rischio di incendio in relazione al tipo di attivita svolta
nel compartimento
10
8, = Hém >0,20 ¢ un fattore che tiene conto delle differenti misure di protezione dall’incendio
i=1
(sistemi automatici di estinzione, rivelatori, rete idranti, squadre antincendio, ecc.)

qr il valore nominale del carico d’incendio [MJ/m?].
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Qualora nel compartimento siano presenti elevate dissimmetrie nella distribuzione dei materiali
combustibili il valore nominale g del carico d’incendio ¢ calcolato anche con riferimento
all’effettiva distribuzione dello stesso. Per distribuzioni molto concentrate del materiale
combustibile si puo fare riferimento all’incendio localizzato, valutando, in ogni caso, se si hanno.le
condizioni per lo sviluppo di un incendio generalizzato.

Per incendio localizzato deve intendersi un focolaio d’incendio che interessa una zona Jimitata del
compartimento antincendio, con sviluppo di calore concentrato in prossimita degli “elementi
strutturali posti superiormente al focolaio o immediatamente adiacenti.

3.6.1.2 Richieste di prestazione

Al fine di limitare i rischi derivanti dagli incendi, le costruzioni devono essere ‘progettate e costruite
in modo tale da garantire la resistenza e la stabilita degli elementi- pertanti e limitare la
propagazione del fuoco e dei fumi secondo quanto previsto dalle normative antincendio.

Gli obiettivi suddetti, sono raggiunti attraverso 1’adozione di misure e/sistémi di protezione attiva e
passiva. Tutti i sistemi di protezione dovranno essere adeguatamente/mantenuti.

Le prestazioni richieste alle strutture di una costruzione, in funzione degli obiettivi sopra definiti,
sono individuate in termini di livello nella tabella 3.5.1IV.

Tabella 3.5.1V — Livelli di prestazione in caso di incendi

Nessun requisito specifico di resistenza al fuoco dove le conseguenze del collasso delle strutture siano

Livello I o R S .
accettabili o dove il rischio di incendio sia trascurabile;

Mantenimento dei requisiti di resistenza al fuoco delle strutture per un periodo sufficiente a garantire

Livello I . . L. . .
I’evacuazione degli occupanti in luogo sicuro all’estérno della costruzione;

Mantenimento dei requisiti di resistenza al-fuoco delle strutture per un periodo congruo con la gestione

Livello III dellemergenza;

Requisiti di resistenza al fuoco delle strutture per garantire, dopo la fine dell’incendio, un limitato

Livello IV danneggiamento delle strutture stesse;

Requisiti di resistenza al fuoco delle strutture per garantire, dopo la fine dell’incendio, il mantenimento

Livello V della totale funzionalita dellgstrutture stesse.

I livelli di prestazione comportanovclassi di resistenza al fuoco, stabilite per i diversi tipi di
costruzioni. In particolare, per le costruzioni nelle quali si svolgono attivita soggette al controllo del
Corpo Nazionale dei Vigilitdeél Fuoco, ovvero disciplinate da specifiche regole tecniche di
prevenzione incendi, i livelli*di prestazione e le connesse classi di resistenza al fuoco sono stabiliti
dalle disposizioni emanate dal Ministero dell’Interno ai sensi del decreto del Presidente della
Repubblica del 29 luglio 1982, n. 577 e successive modificazioni e integrazioni.

3.6.1.3 Classi-di resistenza al fuoco

Le classi di resisténza al fuoco sono: 15, 20, 30, 45, 60, 90, 120, 180, 240 ¢ 360 ed esprimono il
tempo, in minUti-primi, durante il quale la resistenza al fuoco deve essere garantita.

Le classi di resistenza al fuoco sono riferite all’incendio convenzionale rappresentato dalle curve di
incendiofominali.

3.64.4 Criteri di Progettazione

Lasprogettazione delle strutture in condizioni di incendio deve garantire il raggiungimento delle
prestazioni indicate al § 3.6.1.2.
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La sicurezza del sistema strutturale in caso di incendio si determina sulla base della resistenza al
fuoco dei singoli elementi strutturali, di porzioni di struttura o dell’intero sistema costruttivo.

3.6.1.5 Procedura di analisi della resistenza al fuoco

I.’analisi della resistenza al fuoco pud essere cosi articolata:

- individuazione dell’incendio di progetto appropriato alla costruzione in esame;
analisi della evoluzione della temperatura all’interno degli elementi strutturali;
analisi del comportamento meccanico delle strutture esposte al fuoco;

- verifiche di sicurezza.

3.6.1.5.1 Incendio di progetto
Secondo l’incendio convenzionale di progetto adottato, I’andamento dellé¢temperature viene
valutato con riferimento a
- una curva di incendio nominale, oppure
- una curva di incendio naturale.
Nel caso di incendio di materiali combustibili prevalentemente di natura cellulosica, la curva di
incendio nominale di riferimento ¢ la curva di incendio nominale standatrd definita come segue:
0, =20+345log,,(8t+1) [°C] (3.6.2)

dove 6, ¢ la temperatura dei gas caldi e t ¢ il tempo espresso il minuti primi.

Nel caso di incendi di quantita rilevanti di idrocarburi o alfre sostanze con equivalente velocita di
rilascio termico, la curva di incendio nominale standard pUid eSsere sostituita con la curva nominale
degli idrocarburi seguente:

0, =1080(1-0,325-¢ 9 ~0,675-¢ "' )+ 20 [°C] (3.6.3)
g

Nel caso di incendi sviluppatisi all’interno del compartimento, ma che coinvolgono strutture poste
all’esterno, per queste ultime la curva di incendio nominale standard pud essere sostituita con la
curva nominale esterna seguente:

6, = 660(1 —0,687 7e, " —0,313- 7% ) +20 [°C] (3.6.4)

Gli incendi convenzionali di progetto ‘vengono generalmente applicati ad un compartimento
dell’edificio alla volta.

3.6.15.2 Analisi dell evoluzione della temperatura

Il campo termico all’interno dei componenti della struttura viene valutato risolvendo il
corrispondente problema di ‘propagazione del calore, tenendo conto del trasferimento di calore per
irraggiamento ¢ convezione dai gas di combustione alla superficie esterna degli elementi ¢
considerando I’eventuale presenza di materiali protettivi.

3.6.1.5.3 Analisi del comportamento meccanico

Il comportamento, meccanico della struttura viene analizzato tenendo conto della riduzione della
resistenza meccanica dei componenti dovuta al danneggiamento dei materiali per effetto
dell’aumente’ di temperatura.

L’analisi del comportamento meccanico deve essere effettuata per lo stesso periodo di tempo usato
nell’analisi dell’evoluzione della temperatura.
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Si deve tener conto della presenza delle azioni permanenti e di quelle azioni variabili che agiscon6
contemporaneamente all’incendio secondo la combinazione eccezionale.

Non si prende in considerazione la possibilita di concomitanza dell’incendio con altre azioni
eccezionali e con le azioni sismiche.

Si deve tener conto, ove necessario, degli effetti delle sollecitazioni iperstatiche dowvute alle
dilatazioni termiche contrastate, ad eccezione dei seguenti casi:

- ¢riconoscibile a priori che esse sono trascurabili o favorevoli;

- sono implicitamente tenute in conto nei modelli semplificati e ¢Onservativi di
comportamento strutturale in condizioni di incendio.

3.6.1.5.4 Verifiche di sicurezza

La verifica della resistenza al fuoco viene eseguita controllando che la resistenza meccanica venga
mantenuta per il tempo corrispondente alla classe di resistenza dl ,ftioco della struttura con
riferimento alla curva nominale di incendio.

Nel caso in cui si faccia riferimento a una curva naturale d’incendiopl€ analisi e le verifiche devono
essere estese all’intera durata dell’incendio, inclusa la fase di raffreddamento.

3.6.2 ESPLOSIONI

3.6.2.1 Generalita

Gli effetti delle esplosioni possono essere tenuti in‘conto nella progettazione di quelle costruzioni in
cui sono possono presentarsi miscele esplosive do polveri o gas in aria o sono contenuti materiali

esplosivi.

Sono escluse da questo capitolo le azioni derivanti da esplosioni che si verificano all’esterno della
costruzione.

3.6.2.2 Classificazione delle azioni dovute alle esplosioni

Le azioni di progetto dovute alle ‘esplosioni sono classificate, sulla base degli effetti che possono
produrre sulle costruzioni, in tre/categorie, come indicate in Tab. 3.6.1.

Tabella 3.6.1 — Categorie di azione.dovute alle esplosioni

Categoria‘di azione Possibili effetti
1 Effetti trascurabili sulle strutture
2 Effetti localizzati su parte delle strutture
3 Effetti generalizzati sulle strutture
3.6.2.3 Modellazione delle azioni dovute alle esplosioni

Le azioni dovute alle esplosioni possono essere rappresentate mediante opportune distribuzioni di
pressiongt

Per esplosioni di Categoria 1 non ¢ richiesto alcun tipo di verifica.

Perdesplosioni di Categoria 2, ove negli ambienti a rischio di esplosione siano presenti idonei
pannelli di sfogo, si pud utilizzare la pressione statica equivalente nominale, espressa in kKN/m~, data
dal maggiore fra:

54
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Pa =3+py (3.6.52)
Pa=3+py/2+0,04/ (A, IV (3.6.5b)

dove:
pv € la pressione statica uniformemente distribuita in corrispondenza della quale le aperture~di

sfogo cedono, in kN/mz;
A, ¢ l'area delle aperture di sfogo, in mz;
V ¢l volume dell’ambiente, in m>.
1l rapporto fra 1'area dei componenti di sfogo e il volume da proteggere deve soddisfare la
relazione:

0,05m'<A,/V<0,15m? (3.6.6)

Le espressioni sono valide in ambienti o zone di edifici fino ad un volume totale di_ 1000 m>.
La pressione di esplosione ¢ intesa agire simultaneamente su tutte le pareti dell’ambiente o del
gruppo di ambienti considerati.

Comunque, tutti gli elementi chiave e le loro connessioni devono essere progettati per sopportare
una pressione statica equivalente con valore di progetto p,= 20 kN/m’, applicata da ogni direzione,
insieme con la reazione che ci si attende venga trasmessa direttamente alle membrature
dell’elemento chiave da ogni elemento costruttivo, ad esso collegato, altresi soggetto alla stessa
pressione.

Per esplosioni di Categoria 3 devono essere effettuati studi piv‘approfonditi.

3.6.24 Criteri di progettazione

Sono considerati accettabili i danneggiamenti localizzaty, anche gravi, dovuti ad esplosioni, a
condizione che cid0 non esponga al pericolo 'int€ra ‘struttura o che la capacita portante sia
mantenuta per un tempo sufficiente affinché siano prese’/le necessarie misure di emergenza.

Possono essere adottate, nella progettazione, opporttine misure di protezione quali:

- laintroduzione di superfici in grado di collassare sotto sovrapressioni prestabilite;

- la introduzione di giunti strutturali alle, scopo di separare porzioni di edificio a rischio di
esplosione da altre;

- la prevenzione di crolli significativi/in conseguenza di cedimenti strutturali localizzati.
3.6.3 URTI

3.6.3.1 Generalita

Nel seguito vengono definitee azioni dovute a:
- collisioni da veicoli;

- collisioni da treni;

- collisioni da imbar¢azioni;

- collisioni da aeromobili.

Non vengono.prese in esame le azioni eccezionali dovute a fenomeni naturali, come la caduta di
rocce, le frapne o le valanghe.
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3.6.3.2 Classificazione delle azioni dovute agli urti

Le azioni di progetto dovute agli urti sono classificate, sulla base degli effetti che possono produsre
sulle costruzioni, in tre categorie, come indicato nella Tab. 3.6.11.

Tabella 3.6.I1 — Categorie di azione

Categoria di azione Possibili effetti
1 Effetti trascurabili sulle strutture
2 Effetti localizzati su parte delle strutture
3 Effetti generalizzati sulle strutture

Le azioni dovute agli urti devono essere applicate a quegli elementi strutturalis,0 ai loro sistemi di
protezione, per i quali le relative conseguenze appartengono alle categorie 2.¢ 3!

3.6.3.3 Urti da traffico veicolare

3.6.3.3.1 Traffico veicolare sotto ponti o altre strutture

Le azioni da urto hanno direzione parallela a quella del moto del veicolo al momento dell’impatto.
Nelle verifiche si possono considerare, non simultaneamente,\due azioni nelle direzioni parallela
(Fax) e ortogonale (F,,) alla direzione di marcia normale, con

Fd,y = O,SOFd’x. (367)

In assenza di determinazioni pill accurate e trascurande/la capacita dissipativa della struttura, si
possono adottare le forze statiche equivalenti riportate in/Tab. 3.6.111.

Tabella 3.6.II1 — Forze statiche equivalenti agli urti di veicoli

Tipo di strada Tipo di veicolo Forza F, [kN]
Autostrade, strade extraurbane - 1000
Strade locali - 750
Strade urbane - 500
Aree di parcheggio e autorimesse | Automebili 50

Veiceli’ destinati al trasporto di merci, 150
ayenti massa massima superiore a 3,5 t

Per urti di automobili su meémbrature verticali, la forza risultante di collisione F deve essere
applicata sulla struttura 0,5.m.al di sopra della superficie di marcia. I.’area di applicazione della
forza ¢ pari a 0,25 m (altezza) per il valore piu piccolo tra 1,50 m e la larghezza della membratura
(larghezza).

Per urti sulle membrature verticali, la forza risultante di collisione F deve essere applicata sulla
struttura 1,25 m al disopra della superficie di marcia. [.’area di applicazione della forza ¢ pari a 0,5
m (altezza) per ildvalore pili piccolo tra 1,50 m e la larghezza della membratura (larghezza).

Nel caso di urti_su elementi strutturali orizzontali al di sopra della strada, la forza risultante di
collisione F/da\utilizzare per le verifiche dell’equilibrio statico o della resistenza o della capacita di
deformazionedegli elementi strutturali ¢ data da:

F=r Fy, (3.6.8)

dovedl fattore r ¢ pari ad 1,0 per altezze del sottovia fino a 5 m, decresce linearmente da 1,0 a O per
altezzecomprese fra 5 e 6 m ed ¢ pari a O per altezze superiori a 6 m. La forza F ¢ applicata sulle
superfici verticali (prospetto dell’elemento strutturale).
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Sull’intradosso dell’elemento strutturale si devono considerare gli stessi carichi da urto F di cui
sopra, con un’inclinazione verso I’alto di 10°.

L’area di applicazione della forza € assunta pari a 0,25 per 0,25 m.

Nelle costruzioni dove sono presenti con regolarita carrelli elevatori si pud considerare equivalente
agli urti accidentali un’azione orizzontale statica, applicata all’altezza di 0,75 m dal piano“di
calpestio, pari a

F=5W, (3.6.9)

essendo W il peso complessivo del carrello elevatore e del massimo carico trasportabile.

3.6.3.3.2 Traffico veicolare sopra i ponti

In assenza di specifiche prescrizioni, nel progetto strutturale dei ponti si pud tenef conto delle forze
causate da collisioni accidentali sugli elementi di sicurezza attraverso una fetza orizzontale
equivalente di collisione di 100 kN. Essa deve essere considerata agente ,trasversalmente ed
orizzontalmente 100 mm sotto la sommita dell’elemento o 1,0 m sopra il livéllodel piano di marcia,
a seconda di quale valore sia piu piccolo.

Questa forza deve essere applicata su una linea lunga 0,5 m.

3.6.34 Urti da traffico ferroviario
All’occorrenza di un deragliamento puo verificarsi il rischio dis/collisione fra i veicoli deragliati e le
strutture adiacenti la ferrovia. Queste ultime dovranno esserésprogettate in modo da resistere alle
azioni conseguenti ad una tale evenienza.

Dette azioni devono determinarsi sulla base di una specificaanalisi di rischio, tenendo conto della
presenza di eventuali elementi protettivi o sacrificali (f€spingenti) ovvero di condizioni di impianto
che possano ridurre il rischio di accadimento dell’evento (marciapiedi, controrotaie, ecc.).

In mancanza di specifiche analisi di rischio possono assumersi le seguenti azioni statiche
equivalenti, in funzione della distanza d degli elementi esposti dall’asse del binario:

e perd<5m:

- 4000 kN in direzione parallela alla dirézione di marcia dei convogli ferroviari;

- 1500 kN in direzione perpendicolare alla direzione di marcia dei convogli ferroviari;
e per5m<d<15m:

- 2000 kN in direzione parallela-alla direzione di marcia dei convogli ferroviari;

- 750 kN in direzione perpendicolare alla direzione di marcia dei convogli ferroviari;
e perd> 15 m pari a zero in entrambe le direzioni.

Queste forze dovranno essere applicate a 1,80 m dal piano del ferro e non dovranno essere
considerate agenti simultancamente.

3.6.3.5 Urti di. imbarcazioni

Nelle verifiche/sipossono considerare agenti, non simultaneamente, due azioni nelle direzioni
parallela (Fy,)e-ortogonale (Fyy) alla direzione del moto dell’imbarcazione, con:

Fiy=0,50F,. (3.6.10)
L’azione tangenziale dovuta all’attrito, Fg, agente simultaneamente alla forza Fy, vale:
Fgr = 0,40 Fyj. (3.6.11)
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In assenza di determinazioni pill accurate ¢ trascurando la capacita dissipativa della struttura, 1¢
forze statiche equivalenti per imbarcazioni marittime possono essere dedotte dalla Tab. 3.6.VL

Tabella 3.6.1V — Forze statiche equivalenti agli urti di imbarcazioni

Classe imbarcazione Lunghezza [m] Massa a pieno carico [t] Forza F, [kN]
Piccola 50 3.000 30.000
Media 100 10.000 80:000
Grande 200 40.000 240.000
Molto grande 300 100.000 460.000

Valori relativi ad imbarcazioni di massa diversa possono essere ricavati mediante interpolazione
lineare.

Nei porti le forze di collisione possono essere ridotte del 50 %.
1l punto di impatto dipende dalla geometria della struttura e dalle dimensioni dell’imbarcazione.

Detta L. la lunghezza della imbarcazione, il punto di impatto piu’ sfavorevole pud essere preso
nell’intervallo compreso fra 0,05 L sotto e 0,05 L. sopra il livello_dell’acqua assunto in sede di
progetto. I.’area di impatto ¢ di 0,05 L. in verticale per 0,1 L. in Orizzontale, a meno che 1’elemento
strutturale non sia pitl piccolo.

Per le imbarcazioni naviganti in acque interne, le forze statiche'equivalenti possono essere ricavate
sulla base di studi di comprovata validita.

3.6.3.6

Se in progetto ¢ previsto il possibile atterraggio/di elicotteri sulla copertura della costruzione, si
deve considerare una azione eccezionale per gli atterraggi di emergenza.

Urti di elicotteri

La forza statica verticale equivalente di progetlosespressa in kN, ¢ uguale a
F, =100vm ,

dove m ¢ la massa, in tonnellate, dell’acromobile.

(3.6.12)

Si deve considerare che le azioni dell’urtp possono agire su ogni parte dell’area di atterraggio come
anche sulla struttura del tetto ad dlmeno una distanza di 7 m dai limit dell’area di atterraggio.
[area di impatto pud essere assuntdpari a2 m x 2 m.
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4 COSTRUZIONI CIVILI E INDUSTRIALI

4.1 COSTRUZIONI DI CALCESTRUZZO

Formano oggetto delle presenti norme le strutture di:

- calcestruzzo armato normale (cemento armato)

- calcestruzzo armato precompresso (cemento armato precompresso)

- calcestruzzo a bassa percentuale di armatura o non armato,

con riferimento a calcestruzzi di peso normale e con esclusione di quelle opere perle quali vige una
regolamentazione apposita a carattere particolare.

Al § 4.1.12 sono date inoltre le norme integrative per le strutture in calcestruzzo/di inerte leggero.

Al fini della valutazione del comportamento e della resistenza delle struttufedn calcestruzzo, questo
viene titolato ed identificato mediante la classe di resistenza contraddistintd)dai valori caratteristici
delle resistenze cilindrica e cubica a compressione uniassiale, misurate riSpettivamente su provini
cilindrici (o prismatici) e cubici, espressa in MPa (§ 11.2).

Per le classi di resistenza normalizzate per calcestruzzo normale si,pud.fare utile riferimento a quanto
indicato nelle norme UNT EN 206-1:2006 e nella UNT 11104:2004.

Sulla base della denominazione normalizzata vengono definite de classi di resistenza della Tab.
4.1.1

Tabella 4.1.1 — Classi di resistenza

CLASSE DI RESISTENZA
C8/10
C12/15
C16/20
C20/25
(C25/30
C28/35
C 32/40
C35/45
C40/50
C45/55
C50/60
C55/67
C60/75
C70/85
C80/95
C90/105

I calcestruzzi délle.diverse classi di resistenza trovano impiego secondo quanto riportato nella Tab.
4.1.11, fatti salViz-limiti derivanti dal rispetto della durabilita.

Per classi di resistenza superiore a C70/85 si rinvia al § 4.6.

Per le classi di resistenza superiori a C45/55, la resistenza caratleristica e tutte le grandezze
meccaniche e fisiche che hanno influenza sulla resistenza e durabilita del conglomerato devono
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essere accertate prima dell’inizio dei lavori tramite un’apposita sperimentazione preventiva ¢ la
produzione deve seguire specifiche procedure per il controllo di qualita.

Tabella 4.1.11 - Impiego delle diverse classi di resistenza

STRUTTURE DI DESTINAZIONE CLASSEﬁ%;}EISIiSTENZA
Per strutture non armate o a bassa percentuale di armatura (§ 4.1.11) C8/10
Per strutture semplicemente armate C16/20,
Per strutture precompresse C28/35

4.1.1 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA E METODI DI ANALISI

ILa valutazione della sicurezza va condotta secondo i principi fondamentali ed i metodi precisati al
Cap. 2.

In particolare per I’analisi strutturale, volta alla valutazione degli £ffetti delle azioni, si potranno
adottare i metodi seguenti:
a) analisi elastica lineare;
b) analisi plastica;
¢) analisi non lineare.
Quando rilevante, nei diversi metodi di analisi sopra citatisyvanno considerati gli effetti del secondo
ordine (§ 4.1.1.4).
e analisi globali hanno lo scopo di stabilire la distribuzione delle forze interne, delle tensioni, delle
deformazioni e degli spostamenti nell’intera struttutia 0'in una parte di essa.
Analisi locali possono essere necessarie nelle zonessingolari quali quelle poste:
- in prossimita degli appoggi;
- incorrispondenza di carichi concentralti;
- alle intersezioni travi-colonne;
- nelle zone di ancoraggio;
- incorrispondenza di variazioni della sezione trasversale.

4.1.1.1 Analisi elastica lineare

I’analisi elastica lineare pud.essere usata per valutare gli effetti delle azioni sia per gli stati limite di

esercizio sia per gli stati limite ultimi.

Per la determinazione dégli, effetti delle azioni, le analisi saranno effettuate assumendo:

- sezioni interamente redagenti con rigidezze valutate riferendosi al solo calcestruzzo;

- relazioni tensione deformazione lineari;

- valori medi del modulo d’elasticita.

Per la determinazione degli effetti delle deformazioni termiche, degli eventuali cedimenti e del ritiro

le analisi sayanno effettuate assumendo:

- per glistati limite ultimi, rigidezze ridotte valutate ipotizzando che le sezioni siano fessurate (in
assenza.di valutazioni piu precise la rigidezza delle sezioni fessurate potra essere assunta pari
allameta della rigidezza delle sezioni interamente reagenti);

- per.gli stati limite di esercizio, rigidezze intermedie tra quelle delle sezioni interamente reagenti
e quelle delle sezioni fessurate.

Per le sole verifiche agli stati limite ultimi, 1 risultati dell’analisi elastica possono essere modificati
¢on una ridistribuzione dei momenti, nel rispetto dell’equilibrio e delle capacita di rotazione plastica



4-2-2008 Supplemento ordinario alla GAZZETTA UFFICIALE Serie generale - n. 29

delle sezioni dove si localizza la ridistribuzione. In particolare la ridistribuzione non ¢ ammessa per
i pilastri e per i nodi dei telai, ¢ consentita per le travi continue ¢ le solette, a condizione che le
sollecitazioni di flessione siano prevalenti ed i rapporti tra le luci di campate contigue siano
compresi nell’intervallo 0,5-2,0.

Per le travi e le solette che soddisfano le condizioni dette la ridistribuzione dei momenti flettenti
puo effettuarsi senza esplicite verifiche in merito alla duttilita delle membrature, purché il rapperto
d tra il momento dopo la ridistribuzione ed il momento prima della ridistribuzione risulti 1>8>0;70.

I valori di d si ricavano dalle espressioni:
820,44 41,25-(0,6+0,0014/e_)x/d per f, <50 MPa “A.1)
§20,54+1,25-(0,6+0,0014/¢,,)x/d per f, >50 MPa (4.1.2)

dove x ¢ I'altezza della zona compressa ed g, ¢ definitain § 4.1.2.1.2.2.

4.1.1.2 Analisi plastica
[analisi plastica puo essere usata per valutare gli effetti di azioni statiche«¢ per i soli stati limite
ultimi.

Al materiale si pu0 attribuire un diagramma tensioni-deformazioni rigido-plastico verificando che la
duttilita delle sezioni dove si localizzano le plasticizzazioni sia sufficieéfite a garantire la formazione
del meccanismo previsto.

Nell’analisi si trascurano gli effetti di precedenti applicazioni del carico e si assume un incremento
monotono dell’intensita delle azioni e la costanza del rapportostfalde loro intensita cosi da pervenire
ad un unico moltiplicatore di collasso. I.’analisi puo essere del primo o del secondo ordine.

4.1.1.3 Analisi non lineare

I’analisi non lineare pud essere usata per valutare gli effetti di azioni statiche e dinamiche, sia per
gli stati limite di esercizio, sia per gli stati limite ultimi, a condizione che siano soddisfatti
I’equilibrio e la congruenza.

Al materiale si pu0 attribuire un diagramma tensioni-deformazioni che ne rappresenti
adeguatamente il comportamento reale,, verificando che le sezioni dove si localizzano le
plasticizzazioni siano in grado di soppottare allo stato limite ultimo tutte le deformazioni non
elastiche derivanti dall’analisi, tenendo in.appropriata considerazione le incertezze.

Nell’analisi si trascurano gli effetti di precedenti applicazioni del carico e si assume un incremento
monotono dell’intensita delle azioni e1a costanza del rapporto tra le loro intensita. [.’analisi pud
essere del primo o del secondo ordine.

4.1.1.4 Effetti delle deformazioni

In generale, & possibile effetluare:

- Tanalisi del primo ordin¢, imponendo ’equilibrio sulla configurazione iniziale della struttura,

- Tanalisi del secondo ordine, imponendo 1’equilibrio sulla configurazione deformata della
struttura.

[analisi globaléwpud condursi con la teoria del primo ordine nei casi in cui possano ritenersi
trascurabili gli-effetti delle deformazioni sull’entitd delle sollecitazioni, sui fenomeni di instabilita e
su qualsiasi altro rilevante parametro di risposta della struttura.

Gli effetty dél secondo ordine possono essere trascurati se sono inferiori al 10% dei corrispondenti
effetti del primo ordine.

Tale requisito si ritiene soddisfatto se sono rispettate le condizioni di cui al § 4.1.2.1.7.2.



4-2-2008 Supplemento ordinario alla GAZZETTA UFFICIALE Serie generale - n. 29

4.1.2 VERIFICHE AGLI STATI LIMITE

4.1.2.1 Verifiche agli stati limite ultimi

4.1.2.1.1 Resistenze di calcolo dei materiali
In accordo con il Cap. 11, le resistenze di calcolo [y indicano le resistenze dei/ materiali,
calcestruzzo ed acciaio, ottenute mediante 1’espressione:

£y =1 /Yy (4.1.3)
dove:

f,  sono le resistenze caratteristiche del materiale;

Yv  sono i coefficienti parziali per le resistenze, comprensivi delle inceftezze del modello e della
geometria, che possono variare in funzione del materiale, della situazione di progetto e della
particolare verifica in esame.

4.1.2.1.1.1 Resistenza di calcolo a compressione del calcéstruzzo
Per il calcestruzzo la resistenza di calcolo a compressione, f 5\&;
fcd = 0Lccfck /YC (4 1 4)

dove:

o, ¢ il coefficiente riduttivo per le resistenze di lunga durata;

Yo  ¢il coefficiente parziale di sicurezza relativo al calcestruzzo;

fy  ¢laresistenza caratteristica cilindrica a compressione del calcestruzzo a 28 giorni.
1l coefficiente vy ¢ pari ad 1,5.

1l coefficiente o, ¢ pari a 0,85.

Nel caso di elementi piani (solette, paretiy/ ...) gettati in opera con calcestruzzi ordinari ¢ con
spessori minori di 50 mm, la resistenza di ¢alcolo a compressione va ridotta a 0,80f .

11 coefficiente y.pud essere ridotto da 1,5 a 1,4 per produzioni continuative di elementi o strutture,
soggette a controllo continuativo /el ealcestruzzo dal quale risulti un coefficiente di variazione
(rapporto tra scarto quadratico medio e valor medio) della resistenza non superiore al 10%. Le
suddette produzioni devono essérctinserite in un sistema di qualita di cui al § 11.8.3.

4.1.2.1.1.2 Resistenzandi calcolo a trazione del calcestruzzo
La resistenza di calcolo/a trazione, f,,, vale:
fctd = fctk /YF (4'1'5)
dove:
Yo ¢ il coefficiente parziale di sicurezza relativo al calcestruzzo gia definito al § 4.1.2.1.1.1;
f,, ¢ laresisiénza caratteristica a trazione del calcestruzzo (§ 11.2.10.2).
1l coefficienteévy. assume il valore 1,5.

Nel caso di* elementi piani (solette, pareti, ...) gettati in opera con calcestruzzi ordinari e con
spessoriminori di 50 mm, la resistenza di calcolo a trazione va ridotta a 0,80f .

11 coefficiente ¢ puo essere ridotto, da 1,5 a 1,4 nei casi specificati al § 4.1.2.1.1.1.
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4.1.2.1.1.3 Resistenza di calcolo dell’acciaio
La resistenza di calcolo dell’acciaio fy, ¢ riferita alla tensione di snervamento ed il suo valore ¢
dato da:
foa =Fg /s (4.1.6)
dove:

vs  ¢il coefficiente parziale di sicurezza relativo all’acciaio;

fy  per armatura ordinaria ¢ la tensione caratteristica di snervamento dell’acciaio (v. § 11.3.2),
per armature da precompressione ¢ la tensione convenzionale caratteristica di sneérvamento
data, a seconda del tipo di prodotto, da f, (barre), £ (fil), f,,, (trefoli“e trecce); si

veda in proposito la Tab. 11.3.VIL

11 coefficiente ys assume sempre, per tutti i tipi di acciaio, il valore 1,15.

4.1.2.1.1.4 Tensione tangenziale di aderenza acciaio-calcestruzzo

La resistenza tangenziale di aderenza di calcolo fy vale:
fog =T /Ye 4.1.7)

dove:
ve  ¢il coefficiente parziale di sicurezza relativo al calcestruzzg, pari a 1,5;
f. ¢ laresistenza tangenziale caratteristica di aderenza data da:
for =2,25-1- Ty (4.1.8)
in cui
n =10 per barre di diametro ¢ < 32 mm
n =(132-¢)/100  per barre di diametro superiore,

Nel caso di armature molto addensate o ancoraggi in” zona di calcestruzzo teso, la resistenza di
aderenza va ridotta dividendola almeno per 1,5.

4.1.2.1.2 Resistenza a sforzo normale e-flessione (elementi monodimensionali)

4.1.2.1.2.1 Ipotesi di base
Senza escludere specifici approfondinenti, necessari in particolare nel caso di elementi costituiti da
calcestruzzo di classe di resistenza superiore a C45/55, per la valutazione della resistenza ultima
delle sezioni di elementi monodimensionali nei confronti di sforzo normale e flessione, si
adotteranno le seguenti ipotesi:

- conservazione delle sezieni piane;

- perfetta aderenza tra aceiaio e calcestruzzo;

- resistenza a trazione del/calcestruzzo nulla;

- rottura del calcesttizzo determinata dal raggiungimento della sua capacita deformativa ultima a
compressione;

- rottura dell’armatura tesa determinata dal raggiungimento della sua capacita deformativa ultima;

- deformaziene iniziale dell’armatura di precompressione considerata nelle relazioni di congruenza
della sezione€.

Le tensioni nel calcestruzzo e nell’armatura si dedurranno, a partire dalle deformazioni, utilizzando
i rispettivi‘diagrammi tensione-deformazione;
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4.1.2.1.2.2

Per il diagramma tensione-deformazione del calcestruzzo ¢ possibile adottare opportuni modelli
rappresentativi del reale comportamento del materiale, modelli definiti in base alla resistenza di
calcolo f ed alla deformazione ultima €.

Diagrammi di calcolo tensione-deformazione del calcestruzzo

/'Y A

(9
fcd

(0)
fcd

»
!

I
802 8CU €

(a) (b)

Figura 4.1.1 — Modelli o-¢ per il calcestruzzo

In Fig. 4.1.1 sono rappresentati i modelli - per il calcestruzzo (a) parabola-rettangolo; (b)
triangolo-rettangolo; (c¢) rettangolo (stress block). In particolare;wper le classi di resistenza pari o
inferiore a C50/60 si pud porre:

€., =0,20% €., =0,35%

£, =0,175% £., =0,07%

Per le classi di resistenza superiore a C50/60 si pud poite:

£.s =0,20% +0,0085%(f, —50)°% &, =0,26% +3,5%[(90 ., )/100]"

£ =0,175% +0,055%[ ({, —350)/40] &, =0,2-¢,

purché si adottino opportune limitazioni quando 'si‘tisa il modello ( ¢ ).

Per sezioni o parti di sezioni soggette ja distribuzioni di tensione di compressione
approssimativamente uniformi, si assume per la deformazione ultima a rottura il valore e, anziché
€eu-

4.1.2.1.2.3

Per il diagramma tensione-deformazione dell’acciaio ¢ possibile adottare opportuni modelli
rappresentativi del reale comportamento del materiale, modelli definiti in base al valore di calcolo
£, =098, (£, =(Ay) ) della deformazione uniforme ultima, al valore di calcolo della tensione di
snervamento fy; ed al rapporto di sovraresistenza k =(f, /f,), (Tab. 11.3.1a-b).

Diagrammi di calcolo tensione-deformazione dell’acciaio

In Fig. 4.1.2 sono rappresentati i modelli 6—¢ per 1’acciaio: (a) bilineare finito con incrudimento;
(b) elastico-perfettamente’plastico indefinito.

GA GA
kfyg | .
fya 1 fya 1 - -
arctgE arctgEg
8yd €ud Euk € 8yd €

(a)

(b)

Figura 4.1.2— Modelli o-¢ per I’acciaio

64 —
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4.1.2.1.2.4 Analisi della sezione

Con riferimento alla sezione pressoinflessa, rappresentata in Fig. 4.1.3 assieme ai diagrammi di
deformazione e di sforzo cosi come dedotti dalle ipotesi e dai modelli 6—¢ di cui nei punt
precedenti, la verifica di resistenza (SL.U) si esegue controllando che:

Mgy =Mgy(Ngq) 2 Mgy (4.1.9)
dove
Mgy ¢ il valore di calcolo del momento resistente corrispondente a Ngg;
Ngpqy €1l valore di calcolo della componente assiale (sforzo normale) dell’azione;
My, ¢ il valore di calcolo della componente flettente dell’azione.

|l A, €, fod

d'%%ix Yolys . XO ‘jﬁ%— MRgd

\b0lul € -
As (a) (b) (

Figura 4.1.3- Sezione pressainflessa

Nel caso di pilastri soggetti a compressione assiale, si_deve’ comunque assumere una componente
flettente dello sforzo My, =e- Ny, con eccentricita e pati almeno a 0,05h > 20mm (con h altezza
della sezione).

Nel caso di pressoflessione deviata la verifica della sezione puo essere posta nella forma
o o
M M )
S P s N S (4.1.10)
MRvd Mde

MEgya, Mg,a sono 1 valori di calcolo delle due componenti di flessione retta dell’azione attorno agli
assiye z;

Mgy, Mr-a sono i valori di calcolo“dei momenti resistenti di pressoflessione retta corrispondenti a
Ngy valutati separatamente attorno agli assiy e z.

dove

L’esponente o pud dedursi in funzione della geometria della sezione e dei parametri

V=NEd/NRcd (4111)
o = A, g/ Negy (4.1.12)
con Npyg=A, L.

In mancanza di una/specifica valutazione, pud porsi cautelativamente o=1.

4.1.2.1.3 Resistenza nei confronti di sollecitazioni taglianti

Senza escludere specifici approfondimenti, necessari in particolare nel caso di elementi costituiti da
calcestruzzo di classe di resistenza superiore a C45/55, per la valutazione delle resistenze ultime di
elementi monodimensionali nei confronti di sollecitazioni taglianti, si deve considerare quanto
segues
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4.1.2.1.3.1 Elementi senza armature trasversali resistenti a taglio

I consentito I'impiego di solai, piastre ¢ membrature a comportamento analogo, sprovviste-di
armature trasversali resistenti a taglio. [.a resistenza a taglio Vg, di tali elementi deve esscre
valutata, utilizzando formule di comprovata affidabilita, sulla base della resistenza a trazione, del
calcestruzzo.

La verifica di resistenza (SL.U) si pone con
Vgra= Vig (4.1.13)

dove Vg, ¢ il valore di calcolo dello sforzo di taglio agente.
Con riferimento all’elemento fessurato da momento flettente, la resistenza al taglio si valuta con
Via ={0,18-k-(100-p1 A0 1y, +0,15-ccp} by, A2 (v, + 0,15 0y) -b,d  (4.1.14)

con
k= 1+ (200/d)"*<2
Vimin = 0,035k £

e dove

d ¢ I’altezza utile della sezione (in mm);

p, =A, /(b -d) ¢ il rapporto geometrico di armatura longitudinale (<0,02);
Ocp = Ned/ A, ¢ la tensione media di compressione nella sezione (<0,2 f.4);
by ¢ la larghezza minima della sezione(in mm).

Nel caso di elementi in cemento armato precompressg disposti in semplice appoggio, nelle zone
non fessurate da momento flettente (con tensioni di trazione non superiori a f.4) la resistenza puo
valutarsi, in via semplificativa, con la formula:

Vea =0,7-b,, -d-(f34 6, 4" (4.1.15)

In presenza di significativi sforzi di trazione, la résistenza a taglio del calcestruzzo ¢ da considerarsi
nulla e, in tal caso, non ¢ possibile adottare elementi sprovvisti di armatura trasversale.

Le armature longitudinali, oltre ad assorbir€ gli sforzi conseguenti alle sollecitazioni di flessione,
devono assorbire quelli provocati dal taglio dovuti all’inclinazione delle fessure rispetto all’asse
della trave, inclinazione assunta pari a 45°. In particolare, in corrispondenza degli appoggi, le
armature longitudinali devono assorbire tino sforzo pari al taglio sull’appoggio.

4.1.2.1.3.2 Elementi con_armature trasversali resistenti al taglio

La resistenza a taglio Vi, di/€lémenti strutturali dotati di specifica armatura a taglio deve essere
valutata sulla base di una adeguata schematizzazione a traliccio. Gli elementi resistenti dell’ideale
traliccio sono: le armature trasversali, le armature longitudinali, il corrente compresso di
calcestruzzo e i puntoni_d’anima inclinati. I.”inclinazione 6 dei puntoni di calcestruzzo rispetto
all’asse della trave deve rispettare i limiti seguenti:

1<ctgf<25 4.1.16)

La verifica di resistenza (SL.U) si pone con
VraZ Vi (4.1.17)

dove Vgq £ il'valore di calcolo dello sforzo di taglio agente.

Con riferimento all’armatura trasversale, la resistenza di calcolo a “taglio trazione” si calcola con:

Visd =0,9-d - Asw £ - (ctgoi+ctg)-sino, (4.1.18)

S

Conrriferimento al calcestruzzo d’anima, la resistenza di calcolo a “taglio compressione” si calcola
con
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Vet =0,9-d-b,, -0, -4 (ctgor+ctgf) /(1+ctg?0) 4.1.19)
La resistenza al taglio della trave ¢ la minore delle due sopra definite:
Vra = min (Vgsg, Vred) (4.1.20)

dove d, b, € 6, hanno il significato gia visto in § 4.1.2.1.3.1. e inoltre si & posto:
Ay,  area dell’armatura trasversale;

S interasse tra due armature trasversali consecutive;

a angolo di inclinazione dell’armatura trasversale rispetto all’asse della trave;

f'y  resistenza a compressione ridotta del calcestruzzo d’anima (f',; =0,5-f,);

Ol coefficiente maggiorativo pari a 1 per membrature non compresse
1+ op/lea per 0< 0 <025 g
1,25 per 0,25 foq < 66, 0,5 feq
2,5(1 - 6ep/fea) per 0,5 feqg < O < feq

In presenza di significativo sforzo assiale, ad esempio conseguente alla precompressione, si dovra
aggiungere la limitazione:

(ctgh, < ctgh) 4.1.21)

dove 07 ¢ I’angolo di inclinazione della prima fessurazione ricavato da ctg 0; = v/o; mentre t € or SONO
rispettivamente la tensione tangenziale e la tensione principale di trazione sulla corda baricentrica
della sezione intesa interamente reagente.

Ie armature longitudinali, dimensionate in base alle sollecitazioni flessionali, dovranno essere
prolungate di una misura pari a

a;=0,9-d-(ctgd—ctgo)/220 (4.1.22)

4.1.2.1.3.3 Casi particolari
Componenti trasversali

Nel caso di elementi ad altezza variabile o con cavi/da precompressione inclinati, il taglio di calcolo
viene assunto pari a:

Veg = Va,+ Vi + Vi (4.1.23)
dove:
Vs =valore di calcolo del taglio dovttotai carichi esterni;
Ve = valore di calcolo della componente di taglio dovuta all’inclinazione dei lembi della

membratura;

Vo = valore di calcolo della componente di taglio dovuta alla precompressione.

Carichi in prossimita degli appoggi

11 taglio all’appoggio determinato da carichi applicati alla distanza a, <2d dall’appoggio stesso si

potra ridurre nel rapporto-as, /2d , con I’osservanza delle seguenti prescrizioni:

- nel caso di appoggio di.estremita, I’armatura di trazione necessaria nella sezione ove ¢ applicato
il carico pil vicing-all’ appoggio sia prolungata e ancorata al di 1a dell’asse teorico di appoggio;

- nel caso di appoggio intermedio ’armatura di trazione all’appoggio sia prolungata sin dove
necessario e/comunque fino alla sezione ove ¢ applicato il carico pitt lontano compreso nella
zona con a, <2d.

Nel caso di€lementi con armature trasversali resistenti al taglio, si deve verificare che lo sforzo di

taglio Vgg, calcolato in questo modo, soddisfi la condizione

Vea £ A, -f 4 -sino 4.1.24)
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dove A fyq ¢ la resistenza dell’armatura trasversale contenuta nella zona di lunghezza 0,75 a,
centrata tra carico ed appoggio e che attraversa la fessura di taglio inclinata ivi compresa.

Lo sforzo di taglio Vg, calcolato senza la riduzione a,/2d, deve comunque sempre rispettace la
condizione

Vig € 0,5b,d v L, (4(1.25)
essendo v = 0,5 un coefficiente di riduzione della resistenza del calcestruzzo fessurato pes taglio.
Carichi appesi o indiretti

Se per particolari modalita di applicazione dei carichi gli sforzi degli elementi tesi del traliccio
risultano incrementati, le armature dovranno essere opportunamente adeguate.

4.1.2.1.3.4 Verifica al punzonamento di lastre soggette a carichi concentrati
Le lastre devono essere verificate nei riguardi del punzonamento ,allo stato limite ultimo, in
corrispondenza dei pilastri e di carichi concentrati.
In mancanza di un’armatura trasversale appositamente dimensionata,fa resistenza al punzonamento
deve essere valutata, utilizzando formule di comprovata affidabilita, sulla base della resistenza a
trazione del calcestruzzo, intendendo la sollecitazione distribuita su di un perimetro efficace di
piastra distante 2d dall’impronta caricata, con d altezza utile (media) della piastra stessa.
Nel caso in cui si disponga una apposita armatura, I'intero ‘sforzo allo stato limite ultimo dovra
essere affidato all’armatura.

Nel caso di piastre di fondazione si adotteranno opportuni ddattamenti del modello sopra citato.

4.1.2.1.4 Resistenza nei confronti di sollecitazioni torcenti
Qualora I’equilibrio statico di una struttura dipenda dalla resistenza torsionale degli elementi che la
compongono, ¢ necessario condurre la verifica.di resistenza nei riguardi delle sollecitazioni torcenti.
Qualora, invece, in strutture iperstatiche, la torsione insorga solo per esigenze di congruenza e la
sicurezza della struttura non dipenda dalla/resistenza torsionale, non sara generalmente necessario
condurre le verifiche.
La verifica di resistenza (SLU) consiste.nel controllare che

Ty = Tig (4.1.26)

dove Tgq ¢ il valore di calcolo del momento torcente agente.

Per elementi prismatici softeposti a torsione semplice o combinata con altre sollecitazioni, che
abbiano sezione piena o eava, lo schema resistente ¢ costituito da un traliccio periferico in cui gli
sforzi di trazione sono dffidati alle armature longitudinali e trasversali ivi contenute e gli sforzi di
compressione sono affidati‘alle bielle di calcestruzzo.

Con riferimento al caléestruzzo la resistenza si calcola con
Treq =2+ A-t-f' 4 ctgb/(1+clg’0) 4.1.27)
dove t ¢ o spessore della sezione cava; per sezioni piene t = A/u dove A, ¢ I'area della sezione ed u

¢ il suo petimefro; t deve essere assunta comunque > 2 volte la distanza fra il bordo e il centro
dell’armataradongitudinale.

Le armaturé-longitudinali e trasversali del traliccio resistente devono essere poste entro lo spessore t
del profilo periferico. Le barre longitudinali possono essere distribuite lungo detto profilo, ma
comunque una barra deve essere presente su tutti i suoi spigoli.

Con riferimento alle staffe trasversali la resistenza si calcola con
Tag =2 A-25f, ctgh (4.1.28)
S
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Con riferimento all’armatura longitudinale la resistenza si calcola con

Trig =2+ A-& L4/ ctghd (4.1.29)
dove si ¢ posto
A area racchiusa dalla fibra media del profilo periferico;
Ag area delle staffe;
u, perimetro medio del nucleo resistente
S passo delle staffe;

ZA1 area complessiva delle barre longitudinali.

I’inclinazione 6 delle bielle compresse di calcestruzzo rispetto all’asse della trave deve rispettare i
limiti seguenti

04<ctgf<25 (4.1.30)
Entro questi limiti, nel caso di torsione pura, pud porsi ctg 6 = (a/as)
con: a =Y A,
a, =A;/s
La resistenza alla torsione della trave ¢ la minore delle tre sopra definite:
Tra = min (Tred, Trsd> Trid) (4.1.31)

Nel caso di elementi per i quali lo schema resistente di traliccip petiferico non sia applicabile, quali
gli elementi a pareti sottili a sezione aperta, dovranno utilizzarsi metodi di calcolo fondati su ipotesi
teoriche e risultati sperimentali chiaramente comprovati.

Sollecitazioni composte

a) Torsione, flessione e sforzo normale
LLe armature longitudinali calcolate come sopra ifidicato per la resistenza nei riguardi della
sollecitazione torcente devono essere aggiunte a quelle calcolate nei riguardi delle verifiche per
flessione.

Si applicano inoltre le seguenti regole:

- nella zona tesa all’armatura longitudindle Aichiesta dalla sollecitazione di flessione e sforzo
normale, deve essere aggiunta I’armattwa pichiesta dalla torsione;

- nella zona compressa, se la tensione'di trazione dovuta alla torsione ¢ minore della tensione di
compressione nel calcestruzzo dovuta alla flessione e allo sforzo normale, non & necessaria
armatura longitudinale aggiuntiva/,per torsione.

b) Torsione e taglio

Per quanto riguarda la crisi lat6 ealcestruzzo, la resistenza massima di una membratura soggetta a

torsione e taglio ¢ limitata dallawrésistenza delle bielle compresse di calcestruzzo. Per non eccedere

tale resistenza deve essere soddisfatta la seguente condizione:
T V,
B4 Bl <y (4.1.32)
1Rcd VRcd

I calcoli per il progetto’delle staffe possono effettuarsi separatamente per la torsione e per il taglio,

sommando o sottraéndo su ogni lato le aree richieste sulla base del verso delle relative tensioni.

Per I’angolo 6“delle biclle compresse di conglomerato cementizio deve essere assunto un unico
valore per le duerverifiche di taglio e torsione.
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4.1.2.15 Resistenza di elementi tozzi, nelle zone diffusive e nei nodi

Per gli elementi per cui non valgono i modelli meccanici semplici, le verifiche di sicurezza posseno
essere condotte con riferimento a schematizzazioni basate sull’individuazione di tiranti e puntoni.
Le verifiche di sicurezza dovranno necessariamente essere condotte nei riguardi di:

- resistenza dei tiranti costituiti dalle sole armature (Ry);

- resistenza dei puntoni di calcestruzzo compresso (Ro);

- ancoraggio delle armature (Rp).

- resistenza dei nodi (Ry).

Deve risultare la seguente gerarchia delle resistenze Ry < (R, , Ry, Re)

Per la valutazione della resistenza dei puntoni di calcestruzzo, si terra conto della presenza di stati
di sforzo pluriassiali.

Le armature che costituiscono i tiranti devono essere adeguatamente ancorate nei nodi.

Le forze che agiscono sui nodi devono essere equilibrate; si deve tenéeConto delle forze trasversali
perpendicolari al piano del nodo.

I nodi si localizzano nei punti di applicazione dei carichi, agli appoggi, nelle zone di ancoraggio
dove si ha una concentrazione di armature ordinarie o da precompressione, in corrispondenza delle
piegature delle armature, nelle connessioni ¢ negli angoli delle membrature.

Particolare cautela dovra essere usata nel caso di schemi iperstatici, che presentano meccanismi
resistenti in parallelo.

4.1.2.1.6 Resistenza a fatica

In presenza di azioni cicliche che, per numero dei cicli e per ampiezza della variazione dello stato
tensionale, possono provocare fenomeni di_fatica, le verifiche di resistenza dovranno essere
condotte secondo affidabili modelli tratti dd4 documentazione di comprovata validita, verificando
separatamente il calcestruzzo e I’acciaio.

4.1.2.1.7 Indicazioni specifiche relative a pilastri

4.1.2.1.7.1 Pilastri cerchiati

Per elementi prevalentemente ‘compressi, armati con barre longitudinali disposte lungo una
circonferenza e racchiuse dadina spirale di passo non maggiore di 1/5 del diametro inscritto dal
nucleo cerchiato, la resistenza allo stato limite ultimo si calcola sommando i contributi della sezione
di calcestruzzo confinalo del nucleo e dell’armatura longitudinale, dove la resistenza del nucleo di
calcestruzzo confinato “pud esprimersi come somma di quella del nucleo di calcestruzzo non
confinato pil il conwibuto di una armatura fittizia longitudinale di peso eguale alla spirale.

11 contributo dell’armatura fittizia non deve risultare superiore a quello dell’armatura longitudinale,
mentre la resistenza globale cosi valutata non deve superare il doppio di quella del nucleo di
calcestruzzo non-confinato.

4.1.2.177:2 Verifiche di stabilita per elementi snelli

Le veriliche di stabilita degli elementi snelli devono essere condotte attraverso un’analisi del
secondo- ordine che tenga conto degli effetti flessionali delle azioni assiali sulla configurazione
deformata degli elementi stessi.

Si deve tenere adeguatamente conto delle imperfezioni geometriche e delle deformazioni viscose
per carichi di lunga durata.
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Si devono assumere legami fra azioni interne e¢ deformazioni in grado di descrivere in modo
adeguato il comportamento non lineare dei materiali e gli effetti della fessurazione delle sezioni.
Cautelativamente il contributo del calcestruzzo teso pud essere trascurato.

Snellezza limite per pilastri singoli

In via approssimata gli effetti del secondo ordine in pilastri singoli possono essere trascurati se™la
snellezza A non supera il valore limite

Mim = 15,4 (4.1:33)

e
v
dove
v=Ng /(A, -f4) ¢ azione assiale adimensionale;
C=1,7-1n dipende dalla distribuzione dei momenti flettenti del primo ordine (0,7 <C <2,7);
I'm=Moi /Mg, ¢ il rapporto fra i momenti flettenti del primo ordine alle duc“estremita del

pilastro, positivo se i due momenti sono discordi sulla trave (con Moz | > | Moy |).
La snellezza ¢ calcolata come rapporto tra la lunghezza libera di inflessione.ed il raggio d’inerzia
della sezione di calcestruzzo non fessurato:

A=1y/i (4.1.34)

dove in particolare lp va definita in base ai vincoli d’estremita ed.all’interazione con eventuali
elementi contigui.

Effetti globali negli edifici

Gli effetti globali del secondo ordine negli edifici possono’ gssere trascurati se ¢ verificata la
seguente condizione:

n IAEAL)
Ppy £0,31 —————=—<~ 4.1.35
B n+1,6 I/ ( )
dove:
Prq ¢ il carico verticale totale (su elementi’‘controventati e di controvento);
n ¢ il numero di piani;
L ¢ I'altezza totale dell’edificio sopra il vincolo ad incastro di base;
Eeq ¢ il valore di calcolo del modulo elastico del calcestruzzo definito in § 4.1.2.1.7.3;
I ¢ i1l momento di inerziawdella sezione di calcestruzzo degli elementi di
controvento, ipotizzata,interamente reagente.

4.1.2.1.7.3 Metodi di verifica

Per la verifica di stabilita si calcolano le sollecitazioni sotto le azioni di progetto risolvendo il
sistema delle condizioni di equilibrio comprensive degli effetti del secondo ordine e si verifica la
resistenza delle sezioni come preeisato ai precedenti punti del presente § 4.1.2.1.

Per 1 pilastri compressi di telai a nodi fissi, non altrimenti soggetti ad esplicite azioni flettenti, va
comunque inserito nel modello di calcolo un difetto di rettilineita pari a 1/300 della loro altezza.

Analisi elastica lineare

In via semplificata si ‘pud impostare il sistema risolvente in forma pseudolineare, utilizzando i
coelficienti elastici corretti con i contributi del 2° ordine e una rigidezza flessionale delle sezioni
data da

0,3 .
El=—"—E4I 4.1.36
l+0,5(P cd'c ( )

dove I ¢ il'momento d’inerzia della sezione di calcestruzzo interamente reagente, € sovrapponendo
gli effetti flessionali a parita di sforzi assiali.
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Per i coefficienti elastici corretti si possono utilizzare le espressioni linearizzate nella variabile Ngg
(sforzo assiale dell’elemento).

Analisi non lineare

Il sistema risolvente si imposta assumendo adeguati modelli non lineari di comportamento/ dei
materiali basati sui seguenti parametri:

fox resistenza caratteristica del calcestruzzo;

Eci =Ecm/ Yo modulo elastico di calcolo del calcestruzzo con yog = 1,2;
¢ coefficiente di viscosita del calcestruzzo (v. § 11.2.10.7);
Ty tensione di snervamento caratteristica dell’ armatura;

Es modulo elastico dell’armatura.

Oltre al metodo generale basato sull’integrazione numerica delle curvature, Si possono utilizzare
metodi di elaborazione algebrizzati basati sulla concentrazione dell’equilibrio*nelle sezioni critiche
(per esempio il metodo della colonna modello), per i quali si rimanda a documenti di comprovata
validita.

4.1.2.1.8 Verifica dell’aderenza delle barre di acciaio con il calcestruzzo
I.>ancoraggio delle barre, sia tese che compresse, deve essere aggetto di specifica verifica.

La verifica di ancoraggio deve tenere conto, qualora necessario, dell’effetto d’insieme delle barre e
della presenza di eventuali armature trasversali e di confinamento.

[’ancoraggio delle barre puo essere utilmente migliorato-mediante uncini terminali. Se presenti, gli
uncini dovranno avere raggio interno adeguato, tale~da evitare danni all’armatura e, ai fini
dell’aderenza, essi possono essere computati nella effettiva misura del loro sviluppo in asse alla
barra. In assenza degli uncini la lunghezza di ancéraggio deve essere in ogni caso non minore di 20
diametri, con un minimo di 150 mm.

Particolari cautele devono essere adottate quanido si possono prevedere fenomeni di fatica e di
sollecitazioni ripetute.

4.1.2.2 Verifica agli stati limite di esercizio

4.1.2.2.1 Generalita

Si devono effettuare le seguenti verifiche:

= verifiche di deformabilita,

= verifiche di vibrazione;

= verifiche di fessurazione,

= verifiche delle tensioni-di esercizio,

= verifiche a fatica‘per-quanto riguarda eventuali danni che possano compromettere la durabilita,

per le quali sono4efinite le regole specifiche nei punti seguenti.

4.1.2.2.2 Verifica di deformabilita

Per quarnte,_riguarda i limiti di deformabilita, essi devono essere congruenti con le prestazioni
richieste-alla struttura anche in relazione alla destinazione d’uso, con riferimento alle esigenze
statiche,funzionali ed estetiche.

Per quanto riguarda i valori limite, essi dovranno essere commisurati a specifiche esigenze e
potranno essere dedotti da documentazione tecnica di comprovata validita.
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4.1.2.2.3 Verifica delle vibrazioni

Quando necessario:

= al fine di assicurare accettabili livelli di benessere (dal punto di vista delle sensazioni percepite
dagli utenti),

= al fine di prevenire possibili danni negli elementi secondari ¢ nei componenti non strutturali,

" in tutli i casi per i quali le vibrazioni possono danneggiare il funzionamento di macchine e
apparecchiature,

si effettuera la verifica delle vibrazioni.

4.1.2.24 Verifica di fessurazione

Per assicurare la funzionalita e la durata delle strutture ¢ necessario:

» realizzare un sufficiente ricoprimento delle armature con calcestruzzo divbtiona qualita e
compattezza, bassa porosita e bassa permeabilita;

* pon superare uno stato limite di fessurazione adeguato alle condizioni ambientali, alle
sollecitazioni ed alla sensibilita delle armature alla corrosione;

= tener conto delle esigenze estetiche.

4.1.2.24.1 Definizione degli stati limite di fessurazione

In ordine di severita decrescente si distinguono i seguenti stati limite:

a) stato limite di decompressione nel quale, per la combindzione di azioni prescelta, la tensione
normale ¢ ovunque di compressione ed al pitt uguale a 0;

b) stato limite di formazione delle fessure, nel quale, per, la combinazione di azioni prescelta, la
tensione normale di trazione nella fibra piu sollecitata;e:

6y =ff—t;n (4.1.37)

dove fom ¢ definito nel § 11.2.10.2;

c¢) stato limite di apertura delle fessure, nel quale, per la combinazione di azioni prescelta, il valore
limite di apertura della fessura calcolatoral livello considerato ¢ pari ad uno dei seguenti valori
nominali:

w; = 0,2 mm
w2 = 0,3 mm
w3 = 0,4 mm

Lo stato limite di fessurazioné deve essere fissato in funzione delle condizioni ambientali e della
sensibilita delle armature alla corfosione, come descritto nel seguito.

4.1.2.2.4.2 Combinagioni di azioni

Si prendono in considerazione le seguenti combinazioni:
= combinazioni quasi permanenti;
" combinazioni frequenti.

4.1.2.2.4.3 Condizioni ambientali

Le condizioni ambientali, ai fini della protezione contro la corrosione delle armature metalliche,
possone,essere suddivise in ordinarie, aggressive ¢ molto aggressive in relazione a quanto indicato
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nella Tab. 4.1.II1 con riferimento alle classi di esposizione definite nelle Linee Guida per 4l
calcestruzzo strutturale emesse dal Servizio Tecnico Centrale del Consiglio Superiore dei Lavoti

Pubblici.

Tabella 4.1.II1 — Descrizione delle condizioni ambientali

4.12.2.4.4

CONDIZIONI AMBIENTALI | CLASSE DI ESPOSIZIONE
Ordinarie X0, XC1, XC2, XC3, XF1

Aggressive XC4, XD1, XS1, XAl, XA2, XF2, XF3
Molto aggressive XD2, XD3, XS2, XS3, XA3, XF4

Sensibilita delle armature alla corrosione

Le armature si distinguono in due gruppi:

- armature sensibili;

- armature poco sensibili.

Appartengono al primo gruppo gli acciai da precompresso.

Appartengono al secondo gruppo gli acciai ordinari.

Per gli acciai zincati e per quelli inossidabili si pud tener conto della loro minor sensibilita alla

corrosione.

4.12.24.5

Nella Tab. 4.1.1V sono indicati 1 criteri di scelta dello stato limite di fessurazione con riferimento

Scelta degli stati limite di fessurazioné

alle esigenze sopra riportate.

Tabella 4.1.IV — Criteri di scelta dello stato limite di fessurazione

Gruppi di Condizioni Combinazione Sensibile Armatura Poco sensibile
esigenze ambientali di azioni — —

Stato limite Wa Stato limite Wa

a Ordinarie frequente ap. fessure <w, ap. fessure <ws
quasispermanente | ap. fessure <wy ap. fessure <w,

b Aggressive freql?.ente ap. fessure ‘ <wy ap. fessure <w,
guasipermanente | decompressione - ap. fessure <w,

c Molto aggressive freqL}ente formazione fessure - ap. fessure <w;
quasi permanente | decompressione - ap. fessure <w,

w1, Wa, w3 sono definiti al §4¢1.2.2.4.1, il valore di calcolo wy, ¢ definito al § 4.1.2.2.4.6.

4.12.2.4.6

Verifica-allo stato limite di fessurazione

Stato limite di decompressione e di formazione delle fessure

Le tensioni sonOwcalcolate in base alle caratteristiche geometriche e meccaniche della sezione

omogeneizzatanon fessurata.

Stato limité di apertura delle fessure

1 valore/di calcolo di apertura delle fessure (wq) non deve superare i valori nominali wy, wa, W3

secondo.quanto riportato nella Tab. 4.1.IV.

1l valore'di calcolo ¢ dato da:

Wq = 1,7 Wm

dove wy, rappresenta I’ampiezza media delle fessure.

74

(4.1.38)




4-2-2008 Supplemento ordinario alla GAZZETTA UFFICIALE Serie generale - n. 29

I’ampiezza media delle fessure wy, ¢ calcolata come prodotto della deformazione media delle barre
d’armatura &, per la distanza media tra le fessure Agy:

W = Esm Asm (4 139)
Per il calcolo di &gy, € Agy vanno utilizzati criteri consolidati riportati nella letteratura tecnica.
La verifica dell’ampiezza di fessurazione puo anche essere condotta senza calcolo diretto, limitande
la tensione di trazione nell’armatura, valutata nella sezione parzializzata per la combinazione di
carico pertinente, ad un massimo correlato al diametro delle barre ed alla loro spaziatura.

4.1.2.2.5 Verifica delle tensioni di esercizio

Valutate le azioni interne nelle varie parti della struttura, dovute alle combinazioni caratteristica e
quasi permanente delle azioni, si calcolano le massime tensioni sia nel calcestruzzo sia nelle
armature; si deve verificare che tali tensioni siano inferiori ai massimi valori conséntiti di seguito
riportati.

4.1.2.2.5.1 Tensione massima di compressione del calcestruzzo nellé~condizioni di esercizio

[L.a massima tensione di compressione del calcestruzzo c_, deve rispettare Ia limitazione seguente:
6. < 0,60 [¢k per combinazione caratteristica (rdra) (4.1.40)
G < 0,45 f per combinazione quasi permanente. (4.1.41

Nel caso di elementi piani (solette, pareti, ...) gettati in opéra“eon calcestruzzi ordinari ¢ con
spessori di calcestruzzo minori di 50 mm i valori limite sopra sctitti vanno ridotti del 20%.

4.1.2.2.5.2 Tensione massima dell’acciaio in condizioni di esercizio

Per I’acciaio avente caratteristiche corrispondenti a quanto indicato al Cap. 11, la tensione massima,
o,, per effetto delle azioni dovute alla combinazidné caratteristica deve rispettare la limitazione
seguente:

6, < 08 fy (4.1.42)

4.1.3 VERIFICHE PER SITUAZIONI'TRANSITORIE

Per le situazioni costruttive transitorie/come quelle che si hanno durante le fasi della costruzione,
dovranno adottarsi tecnologie costrutiive e programmi di lavoro che non possano provocare danni
permanenti alla struttura o agli elementi strutturali ¢ che comunque non possano riverberarsi sulla
sicurezza dell’opera.

Le entita delle azioni ambientalirda prendere in conto saranno determinate in relazione al tempo
dell’azione transitoria e della teenologia esecutiva.

4.1.4 VERIFICHE PER SITUAZIONI ECCEZIONALI

Le resistenze di calcoloydei materiali riferite ad una specifica situazione di verifica si otlengono con
i seguenti coefficienti parziali di sicurezza:

e calcestruzzo€ aderenza con le armature yc= 1,0

e acciaio d’armatura ¥s=10
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4.1.5 VERIFICHE MEDIANTE PROVE SU STRUTTURE CAMPIONE E SUMODELLI

La resistenza e la funzionalita di strutture e elementi strutturali pud essere misurata attraverso peove
su campioni di adeguata numerosita.

La procedura di prova e di interpretazione delle misure sara effettuata secondo norme di
comprovata validita.

4.1.6 DETTAGLI COSTRUTTIVI

4.1.6.1 Elementi monodimensionali: Travi e pilastri

Con riferimento ai dettagli costruttivi degli elementi strutturali in calcestruzzo, vengono fornite le
indicazioni applicative necessarie per 1I’ottenimento delle prescritte prestazioni.

Dette indicazioni si applicano se non sono in contrasto con pill gesirittive regole relative a
costruzioni in zona sismica.

4.1.6.1.1 Armatura delle travi
L’area dell’armatura longitudinale in zona tesa non deve essere\inferiore a

Agmin = 0,26 1:;‘“ -b;-d e comunque non minore di 0,0013-b,-d , (4.1.43)

vk

dove:

b, rappresenta la larghezza media della zona tesa; per una trave a T con piattabanda compressa,
nel calcolare il valore di b, si considera solo da\larghezza dell’anima;

d ¢ laltezza utile della sezione;

fum ¢ il valore medio della resistenza a traziene.assiale definita nel § 11.2.10.2;

fy ¢ il valore caratteristico della resistenza a-trazione dell’armatura ordinaria.

Negli appoggi di estremita all’intradosso dgve essere disposta un’armatura efficacemente ancorata,

calcolata per uno sforzo di trazione pari al/taglio.

Al di fuori delle zone di sovrapposizione, I’area di armatura tesa o compressa non deve superare

individualmente Agmax = 0,04 A, €ssendo A, 1’area della sezione trasversale di calcestruzzo.

Le travi devono prevedere armiatura trasversale costituita da staffe con sezione complessiva non
inferiore ad Ay = 1,5 b mm*/m_essendo b lo spessore minimo dell’anima in millimetri, con un
minimo di tre staffe al metro~¢ comunque passo non superiore a 0,8 volte ’altezza utile della
sezione.

In ogni caso almeno il 50%, dell’armatura necessaria per il taglio deve essere costituita da staffe.

4.1.6.1.2 Armatura dei pilastri

Nel caso di elementi sottoposti a prevalente sforzo normale, le barre parallele all’asse devono avere
diametro maggiore od uguale a 12 mm e non potranno avere interassi maggiori di 300 mm. Inoltre
la loro area fhon'deve essere inferiore a

Agmin = (0,10 Ngq/ fyq) € comunque non minore di 0,003 A, (4.1.44)
dove:

fya ¢\la resistenza di calcolo dell’armatura (riferita allo snervamento)
Ngq 4, ¢ la forza di compressione assiale di calcolo
Ac ¢ ’area di calcestruzzo.
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Ie armature trasversali devono essere poste ad interasse non maggiore di 12 volte il diametro
minimo delle barre impiegate per I’armatura longitudinale, con un massimo di 250 mm. Il diametro
delle staffe non deve essere minore di 6 mm e di Y4 del diametro massimo delle barre longitudinali.

Al di fuori delle zone di sovrapposizione, 1’area di armatura non deve superare Asmax = 0,04 A,
essendo A, D'area della sezione trasversale di calcestruzzo.

4.1.6.1.3 Copriferro e interferro

L’armatura resistente deve essere protetta da un adeguato ricoprimento di calcestruzzo. Gli glementi
strutturali devono essere verificati allo stato limite di fessurazione secondo il § 4.1.2.2.4.
Al fine della protezione delle armature dalla corrosione, lo strato di ricoprimento digalcestruzzo

(copriferro) deve essere dimensionato in funzione dell’aggressivita dell’ambiente e.della sensibilita
delle armature alla corrosione, tenendo anche conto delle tolleranze di posa delle drmature.

Per consentire un omogeneo getto del calcestruzzo, il copriferro e 'interferro delle armature devono
essere rapportati alla dimensione massima degli inerti impiegati.

Il copriferro e I'interferro delle armature devono essere dimensionati anc¢he con riferimento al
necessario sviluppo delle tensioni di aderenza con il calcestruzzo.

4.1.6.1.4 Ancoraggio delle barre e loro giunzioni

Le armature longitudinali devono essere interrotte ovvero sovrapposte preferibilmente nelle zone

compresse 0 di minore sollecitazione.

La continuita fra le barre puo effettuarsi mediante:

= sovrapposizione, calcolata in modo da assicurare 1’ancoraggio di ciascuna barra. In ogni caso la
lunghezza di sovrapposizione nel tratto rettilineo deve,essere non minore di 20 volte il diametro
della barra. La distanza mutua (interferro) nella soytapposizione non deve superare 4 volte il
diametro;

= saldature, eseguite in conformita alle norme in vigore sulle saldature. Devono essere accertate la
saldabilita degli acciai che vengono impiegati/ nonch¢ la compatibilita fra metallo ¢ metallo di
apporto nelle posizioni o condizioni operative previste nel progetto esecutivo;

= giunzioni meccaniche per barre di armatura~Tali tipi di giunzioni devono essere preventivamente
validati mediante prove sperimentali.

Per barre di diametro ¢ >32 mm oecorrera adottare particolari cautele negli ancoraggi e nelle
Sovrapposizioni.

4.1.7 ESECUZIONE

Tutti i progetti devono contenere la descrizione delle specifiche di esecuzione in funzione della
particolarita dell’opera, del ¢lima, della tecnologia costruttiva.

In particolare il documento’ progettuale deve contenere la descrizione dettagliata delle cautele da
adottare per gli impasti, per la maturazione dei getti, per il disarmo e per la messa in opera degli
elementi strutturalis Si{ potra a tal fine fare utile riferimento alla norma UNI EN 13670-1: 2001
“Esecuzione di strutture in calcestruzzo — Requisiti comuni”.

4.1.8 NORME ULTERIORI PER IL CALCESTRUZZO ARMATO PRECOMPRESSO

I sistemi/di“precompressione con armature, previsti dalla presente norma, possono essere a cavi
scorrevoli ancorati alle estremita (sistemi post-tesi) o a cavi aderenti (sistemi pre-tesi).
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LLa condizione di carico conseguente alla precompressione si combinera con le altre (peso proprig,
carichi permanenti e variabili...) al fine di avere le pill sfavorevoli condizioni di sollecitazione.

Nel caso della post-tensione, se le armature di precompressione non sono rese aderenti al
conglomerato cementizio dopo la tesatura mediante opportune iniezioni di malta all’interno delle
guaine (cavi non aderenti), si deve tenere conto delle conseguenze dello scorrimento relativo
acciaio-calcestruzzo.

Le presenti norme non danno indicazioni su come trattare i casi di precompressione & cavi non
aderenti per 1 quali si potra fare riferimento ad UNI EN 1992-1-1.

Nel caso sia prevista la parzializzazione delle sezioni nelle condizioni di esercizio, particolare
attenzione deve essere posta alla resistenza a fatica dell’acciaio in presenza_di sollecitazioni
ripetute.

4.1.8.1 Valutazione della sicurezza - Norme di calcolo

4.1.8.1.1 Stati limite ultimi
Vale quanto stabilito al § 4.1.2.1.

In particolare, per le verifiche di resistenza locali agli ancoraggrdelle armature di precompressione,
si assumera un valore di calcolo della forza di precompressione con yp = 1,2.

4.1.8.1.2 Stati limite di esercizio

Vale quanto stabilito al § 4.1.2.2. Per la valutazigne\degli stati di deformazione e di tensione si
devono tenere in conto gli effetti delle cadute di tensione per i fenomeni reologici che comportano
deformazioni differite dei materiali: ritiro e viscosita del calcestruzzo, rilassamento dell’acciaio.

Nella valutazione della precompressione n¢l €aso di armatura post-tesa la tensione iniziale va
calcolata deducendo dalla tensione al martinetto la perdita per rientro degli apparecchi di
ancoraggio e scorrimento dei fili e le perdite/per attrito lungo il cavo.

Nelle strutture ad armatura pre-tesa si deve considerare la caduta di tensione per deformazione
elastica.

Per le limitazioni degli stati (¢ngiohali nelle condizioni di esercizio, per tutte le strutture
precompresse, valgono le prescrizioni riportate al § 4.1.2.2.5.

4.1.8.1.3 Tensioni di esercizio nel calcestruzzo a cadute avvenute
Vale quanto stabilito al §4.1°2.2.5.

Non sono ammesse tensioni di trazione ai lembi nelle strutture costruite per conci prefabbricati,
quando non sia possibite disporre I’armatura ordinaria che assorbe lo sforzo di trazione.

4.1.8.1.4 Tensioni iniziali nel calcestruzzo
All’atto della precompressione le tensioni di compressione non debbono superare il valore:

6. < 0,70 Lo, (4.1.45)
essendo [ laresistenza caratteristica del calcestruzzo all’atto del tiro.

Nella/zona di ancoraggio delle armature si possono tollerare compressioni locali ¢, prodotte dagli
apparecchi di ancoraggio pari a:

6e < 0,90 . (4.1.46)
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Qualora le aree di influenza di apparecchi vicini si sovrappongano, le azioni vanno sommate e
riferite all’area complessiva.

4.1.8.1.5 Tensioni limite per gli acciai da precompressione
Per le tensioni in esercizio a perdite avvenute vale quanto stabilito al § 4.1.2.2.5.2 ove si sostituisca
o0,k > fpck 0 Tpyk a Ly
Le tensioni iniziali all’atto della tesatura dei cavi devono rispettare le piu restrittive delle seguénti
limitazioni:

Ospi < 0,85 [0k Ospi < 0,75 L per armatura post-tesa

. . (4.1.47)
Oopi < 0,90 [0,k Oupi < 0,80 fc  per armatura pre-tesa

ove si sostituisca fk 0 Toyk a fp0,1k, se del caso.

In entrambi i casi ¢ ammessa una sovratensione, in misura non superiore a 0,05 fi0;1)k-

4.1.8.2 Dettagli costruttivi per il cemento armato precompresso

Con riferimento ai dettagli costruttivi degli elementi strutturali. in calcestruzzo armato
precompresso, ai punti seguenti del presente paragrafo vengono fornite le indicazioni applicative
necessarie per I’ottenimento delle prescritte prestazioni.

4.1.8.2.1 Armatura longitudinale ordinaria

Nelle travi precompresse, anche in assenza di tensioni’\di frazione, la percentuale di armatura
longitudinale ordinaria non dovra essere inferiore allo 0,1% dell’area complessiva dell’anima e
dell’eventuale ringrosso dal lato dei cavi.

Nel caso sia prevista la parzializzazione della sezione.in esercizio, le barre longitudinali di armatura
ordinaria devono essere disposte nella zona della sezione che risulta parzializzata.

41822  Staffe

Nelle travi dovranno disporsi staffe aveénti sezione complessiva non inferiore a 1,5 b mm?*m,
essendo b lo spessore minimo dell’anima in millimetri, con un minimo di tre staffe al metro e
comunque passo non superiore a 0,8wyolte 1’altezza utile della sezione. In prossimita di carichi
concentrati o delle zone d’appoggio/valgono le prescrizioni di cui al § 4.1.2.1.3.

In presenza di torsione valgono le prescrizioni di cui al § 4.1.2.1.4.

4.1.8.3 Esecuzione delle opere in calcestruzzo armato precompresso

Per quanto riguarda lostrato di ricoprimento di calcestruzzo necessario alla protezione delle
armature dalla corrosioneysi rimanda al § 4.1.6.1.3.

Nel caso di armature ‘pre=tese, nella testata i trefoli devono essere ricoperti con adeguato materiale
protettivo, o con gétto in opera.

Nel caso di armature post-tese, gli apparecchi d’ancoraggio della testata devono essere protetti in
modo analogos

All’atto della.messa in tiro si debbono misurare contemporaneamente lo sforzo applicato e
I’allungamento conseguito.

La distanza minima netta tra le guaine deve essere commisurata sia alla massima dimensione
dell’aggregato impiegato sia al diametro delle guaine stesse in relazione rispettivamente ad un
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omogeneo getto del calcestruzzo fresco ed al necessario sviluppo delle tensioni di aderenza con il
calcestruzzo.

I risultati conseguiti nelle operazioni di tiro, le letture ai manometri e gli allungamenti misurati,
vanno registrati in apposite tabelle e confrontate con le tensioni iniziali delle armature e, gli
allungamenti teorici previsti in progetto.

La protezione dei cavi scorrevoli va eseguita mediante 1’iniezione di adeguati matesiali atti a
prevenire la corrosione ed a fornire la richiesta aderenza.

Per la buona esecuzione delle iniezioni ¢ necessario che le stesse vengano eseguite secondo apposite
procedure di controllo della qualita.

4.1.9 NORME ULTERIORI PER I SOLAI

Si intendono come solai le strutture bidimensionali piane caricate ortogonalmente al proprio piano,
con prevalente comportamento resistente monodirezionale.

4.1.9.1 Solai misti di c.a. e c.a.p. e blocchi forati in laterizio

Nei solai misti in calcestruzzo armato normale e precompresso ¢ blocchi forati in laterizio, 1 blocchi
in laterizio hanno funzione di alleggerimento e di aumento della rigidezza flessionale del solaio.
Essi si suddividono in blocchi collaboranti € non collaboranti.

Nel caso di blocchi non collaboranti la resistenza allo state limite ultimo ¢ affidata al calcestruzzo
ed alle armature ordinarie e/o di precompressione! Nel caso di blocchi collaboranti questi
partecipano alla resistenza in modo solidale con gli altri materiali.

4.1.9.2 Solai misti di c.a. e c.a.p. e blocchi diversi dal laterizio

Possono utilizzarsi per realizzare i solai miSti di calcestruzzo armato e calcestruzzo armato
precompresso anche blocchi diversi dal laterizio, con sola funzione di alleggerimento.

I blocchi in calcestruzzo leggero di argilla espansa, calcestruzzo normale sagomato, polistirolo,
materie plastiche, elementi organici mintralizzati ecc, devono essere dimensionalmente stabili e
non fragili, e capaci di seguire le defermazioni del solaio.

4.1.9.3 Solai realizzati con I’associazione di componenti prefabbricati in c.a. e c.a.p.
I componenti di questi tipi di’selai devono rispettare le norme di cui al presente § 4.1.

Oltre a quanto indicato nei precedenti paragrafi relativamente allo stato limite di deformazione,
devono essere tenute presenti le seguenti norme complementari.

I componenti devono €Ssere provvisti di opportuni dispositivi e magisteri che assicurino la
congruenza delle deéformazioni tra i componenti stessi accostati, sia per i carichi ripartiti che per
quelli concentratic’In assenza di soletta collaborante armata o in difformita rispetto alle prescrizioni
delle specifiche nerme tecniche europee, 'efficacia di tali dispositivi deve essere certificata
mediante prove-sperimentali.

Quando si yoglia realizzare una ridistribuzione trasversale dei carichi ¢ necessario che il solaio cosi
composte._abbia dei componenti strutturali ortogonali alla direzione dell’elemento resistente
principale.

Qualera‘il componente venga integrato da un getto di completamento all’estradosso, questo deve
avere{uno spessore non inferiore a 40 mm ed essere dotato di una armatura di ripartizione a maglia
incrociata e si deve verificare la trasmissione delle azioni di taglio fra elementi prefabbricati e getto
di completamento, tenuto conto degli stati di coazione che si creano per le diverse caratteristiche
reologiche dei calcestruzzi, del componente e dei getti di completamento.
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4.1.10 NORME ULTERIORI PER LE STRUTTURE PREFABBRICATE

Formano oggetto del presente § 4.1.10 i componenti strutturali prefabbricati in calcestruzzo armato,
normale o precompresso (nel seguito detti componenti) che rispondono alle specifiche prescrizioni
del presente § 4.1, ai metodi di calcolo di cui ai §§ 2.6 e 2.7 e che, singolarmente o assemblati tra di
loro ovvero con parti costruite in opera, siano utilizzati per la realizzazione di opere di ingegneria
civile.

Rientrano nel campo di applicazione delle presenti norme i componenti prodotti in stabilimenti
permanenti o in impianti temporanei allestiti per uno specifico cantiere, ovvero realizzati a pié
d’opera.

Componenti di serie devono intendersi unicamente quelli prodotti in stabilimenti pertmanenti, con
tecnologia ripetitiva ¢ processi industrializzati, in tipologie predefinite per campi dim€nsionali e tipi
di armature.

Di produzione occasionale si intendono i componenti prodotti senza il presupposto della ripetitivita
tipologica.
Il componente deve garantire i livelli di sicurezza e prestazione sia come componente singolo, nelle

fasi transitorie di sformatura, movimentazione, stoccaggio, trasporto “€ ‘montaggio, sia come
elemento di un pitt complesso organismo strutturale una volta installato inopera.

I componenti in possesso di attestato di conformita secondo una specifiea tecnica europea elaborata
ai sensi della direttiva 89/106/CEE (marcatura CE) ed i cui riferimenti sono pubblicati sulla
Gazzetta Ufficiale dell’Unione Europea sono intesi aver con cidzassolto ogni requisito procedurale
di cui al deposito ai sensi dell’art. 9 della legge 05.11.1972, n. 1086 ¢ alla certificazione di idoneita
di cui agli art. 1 e 7 della legge 2.2.74, n. 64. Resta 1’obbligo/del deposito della documentazione
tecnica presso 'ufficio regionale competente ai sensi della vigente legislazione in materia.

Nel caso di prodotti coperti da marcatura CE, deveno ,essere comunque rispettati, laddove
applicabili, 1 §§ 11.8.2, 11.8.3.4 ¢ 11.8.5 delle presenti Normie Tecniche.

4.1.10.1 Prodotti prefabbricati non soggetti a marcatura CE

Per gli elementi strutturali prefabbricati qui disciplinati, quando non soggetti ad attestato di
conformita secondo una specifica tecnica elaborata ai sensi della Direttiva 89/106/CEE (marcatura
CE) e i cui riferimenti sono pubblicati sulld*Gazzetta Ufficiale dell’Unione Europea, sono previste
due categorie di produzione:

- serie dichiarata
- serie controllata

I componenti per i quali non siayapplicabile la marcatura CE, ai sensi del DPR 246/93 di
recepimento della Direttiva 89/106/CEE, devono essere realizzati atiraverso processi sottoposti ad
un sistema di controllo della,_produzione ed i produttori di componenti occasionali, in serie
dichiarata ed in serie controllata, devono altresi provvedere alla preventiva qualificazione del
sistema di produzione, con le/modalita indicate nel § 11.8.

4.1.10.2 Prodotti prefabbricati in serie

Rientrano tra i prodotti prefabbricati in serie:

- 1 componenti®di serie per i quali ¢ stato effettuato il deposito ai sensi dell’art. 9 della Tegge
05.11.71 n:-1086;

- 1compefienti per i quali ¢ stata rilasciata la certificazione di idoneita ai sensi degli artt. 1 e 7
della F.egge 02.02.74 n. 64;

- ogni altro componente compreso nella definizione di cui al 3° comma del § 4.1.10.
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4.1.10.2.1 Prodotti prefabbricati in serie dichiarata

Rientrano in serie dichiarata i componenti di serie che, pur appartenendo ad una tipolegia
predefinita, vengono progettati di volta in volta su commessa per dimensioni ed armature (serie
tipologica).

Per le tipologie predefinite il produttore dovra provvedere, nell’ambito delle modalita di
qualificazione della produzione di cui al § 11.8, al deposito della documentazione tecnica-elativa al
processo produttivo ed al progetto tipo presso il Ministero delle Infrastrutture — Servizio Tecnico
Centrale.

Per ogni singolo impiego delle serie tipologiche la specifica documentazioné tecnica dei
componenti prodotti in serie dovra essere allegata alla documentazione progettuale depositata
presso 1’Ufficio regionale competente, ai sensi della vigente legislazione in materia.

Rientrano altresi in serie dichiarata i componenti di serie costituiti da~unstipo compiutamente
determinato, predefinito in dimensioni ed armature sulla base di un progetto depositato (serie
ripetitiva).

Per ogni tipo di componente, o per ogni famiglia omogenea di tipi,Al produttore dovra provvedere,
nell’ambito delle modalita di qualificazione della produzione di“cuwnal § 11.8, al deposito della
documentazione tecnica relativa al processo produttivo ed al progetto specifico presso il Servizio
Tecnico Centrale del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici.

Per ogni singolo impiego delle serie ripetitive, sara sufficiente allegare alla documentazione
progettuale depositata presso 1’Uflicio regionale competente, ‘ai sensi della vigente legislazione in
materia, gli estremi del deposito presso il Servizio Tecnico €entrale.

4.1.10.2.2 Prodotti prefabbricati in serie controllata

Per serie controllata si intende la produzione diseri¢/che, oltre ad avere i requisiti specificati per la

serie dichiarata, sia eseguita con procedure che{prevedono verifiche sperimentali su prototipo e

controllo permanente della produzione, come specificato al § 11.8.

Devono essere prodotti in serie controllata:

e icomponenti costituiti da assetti strutturali non consueti;

e icomponenti realizzati con I’impiego di calcestruzzi speciali o di classe > C 45/55;

e icomponenti armati o precomptessi‘con spessori, anche locali, inferiori a 40 mm;

e icomponenti il cui progetto gia redatto su modelli di calcolo non previsti dalle presenti Norme
Tecniche.

Per i componenti ricadenti{in-uno dei casi sopra elencati, ¢ obbligatorio il rilascio preventivo

dell’autorizzazione alla produzione, secondo le procedure di cui al § 11.8.4.3.

4.1.10.3 Responsabilita e competenze

11 Progettista e il Dit¢ttore tecnico dello stabilimento di prefabbricazione, ciascuno per le proprie
competenze, song_responsabili della capacita portante e della sicurezza del componente, sia
incorporato nell’opera, sia durante le fasi di trasporto fino a pi¢ d’opera.

E responsabilit¥ del progettista e del Direttore dei lavori del complesso strutturale di cui I’elemento
fa parte, giascuno per le proprie competenze, la verifica del componente durante il montaggio, la
messa in’ opera e I'uso dell’insieme strutturale realizzato.

I componenti prodotti negli stabilimenti permanenti devono essere realizzati sotto la responsabilita
di un Pirettore tecnico dello stabilimento, dotato di adeguata abilitazione professionale, che assume
leresponsabilita proprie del Direttore dei lavori.

I componenti di produzione occasionale devono inoltre essere realizzati sotto la vigilanza del
Direttore dei lavori dell’opera di destinazione.
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I funzionari del Servizio Tecnico Centrale potranno accedere anche senza preavviso agli
stabilimenti di produzione dei componenti prefabbricati per I’accertamento del rispetto delle
presenti norme.

4.1.104 Prove su componenti

Per verificare le prestazioni di un nuovo prodotto o di una nuova tecnologia produttiva ed accertare
I’affidabilita dei modelli di calcolo impiegati nelle verifiche di resistenza, prima di dare inizio alla

produzione corrente ¢ necessario eseguire delle prove di carico su di un adeguato ntmero di
prototipi al vero, portati fino a rottura.

Tali prove sono obbligatorie, in aggiunta alle prove correnti sui materiali di cui al Cap:11, per le
produzioni in serie controllata.

4.1.10.5 Norme complementari

Le verifiche del componente vanno fatte con riferimento al livello di mawirdzione e di resistenza
raggiunto, controllato mediante prove sui materiali di cui al § 11.8.3:1“ed eventuali prove su
prototipo prima della movimentazione del componente e del cimento statico dello stesso.

I dispositivi di sollevamento e movimentazione debbono essere esplicitamente previsti nel progetto
del componente strutturale e realizzati con materiali appropriati ¢ dimensionati per le sollecitazioni
previste.

1l copriferro degli elementi prefabbricati deve rispettare le regole, generali di cui al presente § 4.1.

4.1.10.5.1 Appoggi

Per i componenti appoggiati in via definitiva, particolare attenzione va posta alla posizione e
dimensione dell’apparecchio d’appoggio, sia rispettp=alla geometria dell’elemento di sostegno, sia
rispetto alla sezione terminale dell’elemento portato; tenendo nel dovuto conto le tolleranze
dimensionali e di montaggio e le deformazioni per fenomeni reologici e/o termici.

I vincoli provvisori o definitivi devono essere progettati con particolare attenzione e, se necessario,
validati attraverso prove sperimentali.

Gli appoggi scorrevoli devono essere dimensionati in modo da consentire gli spostamenti relativi
previsti senza perdita della capacita portdnte:

4.1.10.5.2 Realizzazione delle unioni

LLe unioni devono avere resistenzae deformabilita coerenti con le ipotesi progettuali.

4.1.10.5.3 Tolleranze

1l progetto deve indicaré le tolleranze minime di produzione che dovra rispettare il componente. 11
componente che non rispétta tali tolleranze, sara giudicato non conforme e quindi potra essere
consegnato in cantiere,petr 1’utilizzo nella costruzione solo dopo preventiva accettazione da parte del
Direttore dei lavori:

I progetto dell’opera deve altresi tener conto delle tolleranze di produzione, tracciamento e
montaggio assieurando un coerente funzionamento del complesso strutturale.

1l montaggi6 dei componenti ed il completamento dell’opera devono essere conformi alle previsioni
di progetfo. Nel caso si verificassero delle non conformita, queste devono essere analizzate dal
Direttore dei lavori nei riguardi delle eventuali necessarie misure correttive.
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4.1.11 CALCESTRUZZO A BASSA PERCENTUALE DI ARMATURA O NON ARMATQ

1l calcestruzzo a bassa percentuale di armatura ¢ quello per il quale la percentuale di armatura messa
in opera ¢ minore di quella minima necessaria per il calcestruzzo armato o la quantita media invpeso
di acciaio per metro cubo di calcestruzzo ¢ inferiore a 0,3 kN.

Sia il calcestruzzo a bassa percentuale di armatura, sia quello non armato possono essere impiegati
solo per elementi secondari o per strutture massicce o estese.

4.1.11.1 Valutazione della sicurezza — norme di calcolo

Nelle verifiche di resistenza delle sezioni sotto sforzi normali si deve trascurare la resistenza a
trazione del calcestruzzo.

La misura della sicurezza si ottiene controllando che, per ogni condizione.di*verifica, le tensioni di
compressione che insorgono nel calcestruzzo per effetto delle azieni’ di calcolo sotto la
combinazione rara risultino minori della seguente tensione:

6. = 0,30 i per calcestruzzo debolmente armato
o.=0,25 f per calcestruzzo non armato

Le verifiche a taglio si intendono soddisfatte quando le tensioni tangenziali massime valutate per
combinazione rara siano inferiori al valore limite di seguito riportato:

T = 0,25 fyx per calcestruzzo debolmente armato

T = 0,21 fox per calcestruzzo non armato

4.1.12 CALCESTRUZZO DI AGGREGATI LEGGERI

1l presente capitolo si applica ai calcestruzzi di ‘@ggregati leggeri minerali, artificiali o naturali, con
esclusione dei calcestruzzi aerati.

Per le classi di densita e di resistenza normalizzate puo farsi utile riferimento a quanto riportato
nella norma UNTEN 206-1:2006.

Sulla base della denominazione normalizzata come definita in § 4.1 per il calcestruzzo di peso
normale, vengono ammesse classi di<esistenza fino alla classe 1.C55/60.

I calcestruzzi delle diverse classi tfoyano impiego secondo quanto riportato nella Tab. 4.1.11.

Valgono le specifiche prescrizioni sul controllo della qualita date in § 4.1 ein § 11.1.

4.1.12.1 Norme di calcolo

Per il progetto delle strutture in calcestruzzo di aggregati leggeri valgono in genere le norme date
nei §§ da4.1.1 a4.1.11, ¢on la resistenza a trazione di calcolo pari a

[a=0,85 Lol ve (4.1.48)
In particolare non'possono impiegarsi barre di diametro 9 >32 mm.

Per ogni indicazione applicativa si potra fare utile riferimento alla sezione 11 di UNIEN 1992-1-1.

4.1.13 ‘RESISTENZA AL FUOCO

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1992-1-2,
utilizzanido 1 coefficienti yv (v. § 4.1.4) relativi alle combinazioni eccezionali ed assumendo il
coefficiente o, paria 1,0.
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4.2 COSTRUZIONI DI ACCIAIO

Formano oggetto delle presenti norme le opere strutturali di acciaio per le quali non esista una
regolamentazione apposita a carattere particolare.

I materiali e i prodotti devono rispondere ai requisiti indicati nel § 11.3.
4.2.1 MATERIALI

4.2.1.1 Acciaio laminato

Gli acciai di uso generale laminati a caldo in profilati, barre, larghi piatti, lamiere & profilati cavi
(anche tubi saldati provenienti da nastri laminati a caldo) devono appartenere ai gradi da S235 ad
S460 compresi e le loro caratteristiche devono essere conformi ai requisiti di cui al § 11.3.4 delle
presenti norme.

I valori della tensione di snervamento fy, e della tensione di rottura fy, da addttare nelle verifiche
quali valori caratteristici sono specificati nel § 11.3.4.1 delle presenti normeé.

Per le applicazioni nelle zone dissipative delle costruzioni soggette ad azioni' sismiche sono richiesti
ulteriori requisiti specificati nel § 11.3.4.9 delle presenti norme.

4.2.1.2 Saldature

I procedimenti di saldatura e i materiali di apporto devono essere conformi ai requisiti di cui al §
11.3.4 delle presenti norme.

Per I'omologazione degli elettrodi da impiegare nella saldatura ad arco pud farsi utile riferimento
alla norme UNI 5132:1974.

Per gli altri procedimenti di saldatura devono essere dtpiegati i fili, {lussi o gas di cui alle prove di
qualifica del procedimento.

Le caratteristiche dei materiali di apporto (tehsione di snervamento, tensione di rottura,
allungamento a rottura e resilienza) devono, salvo casi particolari precisati dal progettista, essere
equivalenti o migliori delle corrispondenti caratteristiche delle parti collegate.

4.2.1.3 Bulloni e chiodi

I bulloni e i chiodi per collegamenti-di forza devono essere conformi ai requisiti di cui al § 11.3.4
delle presenti norme.

I valori della tensione di snervamento fy, e della tensione di rottura fy, dei bulloni, da adottare nelle
verifiche quali valori caratteristici sono specificati nel § 11.3.4.6 delle presenti norme.

4.2.2 VALUTAZIONEDELLA SICUREZZA
LLa valutazione della sicurezza ¢ condotta secondo i principi fondamentali illustrati nel Cap. 2.

I requisiti richiestidi resistenza, funzionalita, durabilitd e robustezza si garantiscono verificando il
rispetto degli stati limite ultimi e degli stati limite di esercizio della struttura, dei componenti
strutturali e dei ¢ollegamenti descritti nella presente norma.
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4.2.2.1 Stati limite

Gli stati limite ultimi da verificare, ove necessario, Sono:

- stato limite di equilibrio, al fine di controllare 1’equilibrio globale della struttura e delle sue parti
durante tutta la vita nominale comprese le fasi di costruzione e di riparazione;

- stato limite di collasso, corrispondente al raggiungimento della tensione di snervamente.oppure
delle deformazioni ultime del materiale e quindi della crisi o eccessiva deformazione di una
sezione, di una membratura o di un collegamento (escludendo fenomeni di fatica), o alla
formazione di un meccanismo di collasso, o all’instaurarsi di fenomeni, di instabilita
dell’equilibrio negli elementi componenti o nella struttura nel suo insieme, considerando anche
fenomeni locali d’instabilita dei quali si possa tener conto eventualmente ‘eon/riduzione delle
aree delle sezioni resistenti.

- stato limite di fatica, controllando le variazioni tensionali indotte dai carichi ripetuti in relazione
alle caratteristiche dei dettagli strutturali interessati.

Per strutture o situazioni particolari, pud essere necessario considerar¢altri stati limite ultimi.

Gli stati limite di esercizio da verificare, ove necessario, sono:

- stati limite di deformazione e/o spostamento, al fine di evitaredeformazioni e spostamenti che
possano compromettere 1’uso efficiente della costruzione e dei’suoi contenuti, nonché il suo
aspetto estetico;

- stato limite di vibrazione, al fine di assicurare ch¢ le"sensazioni percepite dagli utenti
garantiscano accettabili livelli di confort ed il cui supéramento potrebbe essere indice di scarsa
robustezza e/o indicatore di possibili danni negli elementi secondari;

- stato limite di plasticizzazioni locali, al fine di scongivrare deformazioni plastiche che generino
deformazioni irreversibili ed inaccettabili;

- stato limite di scorrimento dei collegamenti ad\aftrito con bulloni ad alta resistenza, nel caso
che il collegamento sia stato dimensionato a eollasso per taglio dei bulloni.

4.2.3 ANALISI STRUTTURALE

Il metodo di analisi deve essere coerente €on le ipotesi di progetto. I.’analisi deve essere basata su
modelli strutturali di calcolo appropriati, a seconda dello stato limite considerato.

Le ipotesi scelte ed il modello4di calcolo adottato devono essere in grado di riprodurre il
comportamento globale della struttura e quello locale delle sezioni adottate, degli elementi
strutturali, dei collegamenti e degli appoggi.

Nell’analisi globale della swruttura, in quella dei sistemi di controvento e nel calcolo delle
membrature si deve tener conto delle imperfezioni geometriche e strutturali di cui al § 4.2.3.5.

4.2.3.1 Classificazione delle sezioni
Le sezioni trasversali degli elementi strutturali si classificano in funzione della loro capacita
rotazionale Ceq definita come:

Cy=10,/9,-1 4.2.1)
essendo ¥/ed, le curvature corrispondenti rispettivamente al raggiungimento della deformazione
ultima ed‘allo snervamento. Si distinguono le seguenti classi di sezioni:
classe d—,.. quando la sezione ¢ in grado di sviluppare una cerniera plastica avente la capacita

rotazionale richiesta per I’analisi strutturale condotta con il metodo plastico di cui al §
4.2.3.2 senza subire riduzioni della resistenza. Possono generalmente classificarsi come
tali le sezioni con capacita rotazionale C, > 3

classe 2 quando la sezione ¢ in grado di sviluppare il proprio momento resistente plastico, ma
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classe 3

classe 4

con capacita rotazionale limitata. Possono generalmente classificarsi come tali le sezioni
con capacita rotazionale C, = 1,5

quando nella sezione le tensioni calcolate nelle fibre estreme compresse possono
raggiungere la tensione di snervamento, ma I'instabilita locale impedisce lo sviluppo del
momento resistente plastico;

quando, per determinarne la resistenza flettente, tagliante o normale, ¢ necessario.tener
conto degli effetti dell’instabilita locale in fase elastica nelle parti compresse che
compongono la sezione. In tal caso nel calcolo della resistenza la sezione geometrica
effettiva pud sostituirsi con una sezione efficace.

Le sezioni di classe 7 e 2 si definiscono compatte, quelle di classe 3 moderatamente snellé e quelle
di classe 4 snelle. Per i casi pilt comuni delle forme delle sezioni e delle modalita di sellecitazione,
le seguenti Tab. 4.2.1, 4.2.11 e 4.2.11I forniscono indicazioni per la classificazione delle, sezioni.

La classe di una sezione composta corrisponde al valore di classe pil alto, tra“quelli dei suoi
elementi componenti.

Tabella 4.2.1 - Massimi rapporti larghezza spessore per parti compresse

ey ERm ey
i i 4 1
i c i g
[PESTE |  Tin NP, | - - - - ~ = Infl intorno
. e 11”ass
t.._wi ‘;__! tolle : t i all’asse
e £
. ¢ i, 3
¥ ¥ &
t 't t
C c - Infl intorno
c all’asse
t t ] A
Parti interne compresse
Classe  |Parte soggetta a Parte soggetta a Parte soggetta a flessione e a
flessione lcompressione compressione
Distribuzione f f
delle tensioni fyk yk yk
nelle parti
(compressione * . c + ac
positiva) c c
fye
fyk Y fyk
1 /T2 C/h< 336 quando o y 5.0/ <00
1300 -1
quando < 5:c/t Sﬁ
(23
2 c/t<83¢ c/t<38¢ quando S 05:e/t < 456¢
130.-1
quando o < g5,/ <2
o
Distribuzione f
delle tensioni vk fyk ka
nelle parti g —
(compressione / c +/
positiva) / /
" e2 tlc /e
N )
fyk fnd
Yy
3 c/t<124¢ c/t<42 quando v —lieit € 42¢
0,67+033y
quando v < —1":c/t <62e(1—y)f(—w)
VI 235 275 355 420 460
e=4235/1, fu
¢ 1,00 0,92 0,81 0,75 0,71

*)y <1 siapplica se la tensione di compressione G < ka o la deformazione a trazione &y >fy]‘/F,

_ 87
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Tabella 4.2.11- Massimi rapporti larghezza spessore per parti compresse

Piattabande esterne

Tabella

t1

-

-c.
e

£t

Profilati laminati a caldo

Sezioni saldate

(compressione positiva)

eee——

il“"i,; -

Classe Piattabande Piattabande esterne soggette a flessione e a
esterne soggette a compressione
compressione Con estremita in Con estremita/in
compressione trazione
Distribuzione delle 2y ac
smpressione posty S -1

= ] Sy grm— i
Hz £ “' £ B
1 c/t<9e
c/1£2 c/t< %
o (x\/a
2 c/t<10s
c/tSE c/t<
o Oy O

Distribuzione delle
tensioni nelle parti
(compressione positiva)

&
i
H

e/t <20eykg

3 c/t<14¢
Per K, védere BN 1993-1-5
f 235 275 355 420 460
£=J235/fyk vk
€ 1,00 0,92 0,81 0,75 0,71
4.2.111 - Massimi rapporti larghezza spessore penparti compresse
Amngolari
h
——
tt ]b
Riferirsi anche alle piattabande esterne (v. Tab 4.2.II)
Non si applica agli angoli in contatto continuo con altri componenti
Classe Sezione in compressione
T
Distribuzione delle
tensioni sulla sezione
(compressione positiva)
b+h
3 hit<15¢ —<11,5¢
2t
Sezioni Tubolari
t d
Classe Sezione inflessa e/o compressa
1 d/t <5082
2 d/t <7082
2
3 d/t<90e> (Per d/t >90 €~ vedere EN 1993-1-6)
fyk 235 275 355 420 460
e=4/235/1, e 1,00 092 0.81 0,75 0,71
g2 1,00 0,85 0,66 0,56 0,51
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4.2.3.2 Capacita resistente delle sezioni

La capacita resistente delle sezioni deve essere valutata nei confronti delle sollecitazioni di trazione
o compressione, flessione, taglio e torsione, determinando anche gli effetti indotti sulla resistenza
dalla presenza combinata di piu sollecitazioni.

LLa capacita resistente della sezione si determina con uno dei seguenti metodi.
Metodo elastico (E)

Si assume un comportamento elastico lineare del materiale, sino al raggiungimento della condiZione
di snervamento.

1l metodo pud applicarsi a tutte le classi di sezioni, con ’avvertenza di riferirsi al tetpdo delle
sezioni efficaci 0 a metodi equivalenti, nel caso di sezioni di classe 4.

Metodo plastico (P)

Si assume la completa plasticizzazione del materiale.

1l metodo pud applicarsi solo a sezioni di tipo compatto, cio¢ di classe 1 ¢ 2.
Metodo elasto-plastico (EP)

Si assumono legami costitutivi tensione-deformazione del materiale di tipo bilineare o piu
complessi.

Tl metodo pud applicarsi a qualsiasi tipo di sezione.

4.2.3.3 Metodi di analisi globale
I’analisi globale della struttura puo essere condotta con uno dei seguenti metodi:
Metodo elastico (E)

Si valutano gli effetti delle azioni nell’ipotesi che il légame tensione-deformazione del materiale sia
indefinitamente lineare.

Il metodo € applicabile a strutture composte da sezioni di classe qualsiasi.

La resistenza delle sezioni puo essere valutata con il metodo elastico, plastico o elasto-plastico per
le sezioni compatte (classe 1 o 2), con il ‘metodo elastico o elasto-plastico per le sezioni snelle
(classe 3 0 4).

Metodo plastico (P)

Gli effetti delle azioni si valutano wascurando la deformazione elastica degli elementi strutturali e
concentrando le deformazioni plastiche nelle sezioni di formazione delle cerniere plastiche.

Il metodo € applicabile a strutture interamente composte da sezioni di classe 1.
Metodo elasto-plastico(EP)

Gli effetti delle azioni si valtitano introducendo nel modello il legame momento-curvatura delle
sezioni ottenuto considerando un legame costitutivo tensione-deformazione di tipo bilineare o piu
complesso.

Il metodo € applicabile/a strutture composte da sezioni di classe qualsiasi.

Le possibili altemnative per i metodi di analisi strutturale e di valutazione della capacita resistente
flessionale delle sezioni sono riassunte nella seguente Tab. 4.2.1V.
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Tabella 4.2.IV Metodi di analisi globali ¢ relativi metodi di calcolo delle capacita e classi di sezioni ammesse

Metodo di analisi globale Metodo di calcolo della capacita Tipo di sezione
resistente della sezione
*)
(E) (E) tutte
E P compatte (classi 1 e 2
p
()
(E) (EP) wite
P P compatte di classe 1
p
)
(EP) (EP) tutte
(*) per le sezioni di classe 4 la capacita resistente puo essere calcolata con riferimento alla sezione efficace.

4.2.3.4 Effetti delle deformazioni

In generale, ¢ possibile effettuare:

— T’analisi del primo ordine, imponendo I’equilibrio sulla configurazione iniziale della struttura,
I’analisi del secondo ordine, imponendo I’equilibrio sulla «configurazione deformata della
struttura.

[’analisi globale pud condursi con la teoria del primo ordine.nei casi in cui possano ritenersi

trascurabili gli effetti delle deformazioni sull’entita delle sollecitazioni, sui fenomeni di instabilita e

su qualsiasi altro rilevante parametro di risposta della strutturas

Tale condizione si pud assumere verificata se risulta soddisfatta la seguente relazione:

o, =—=2>10 per l'analisi elastica
;’d (4.2.2)
o, =—=2>15 per l'analisi plastica

cr
Ed

dove o, ¢ il moltiplicatore dei carichi applicati che induce 1’instabilita globale della struttura, Fgq ¢
il valore dei carichi di progetto e F,, ¢ il vdlore del carico instabilizzante calcolato considerando la
rigidezza iniziale elastica della struttura.

4.2.3.5 Effetto delle imperfezioni

Nell’analisi della struttura, in_quella dei sistemi di controvento e nel calcolo delle membrature si
deve tener conto degli effetti“delle imperfezioni geometriche e strutturali quali la mancanza di
verticalita o di rettilineita, la'mancanza di accoppiamento ¢ le inevitabili eccentricita minori presenti
nei collegamenti reali.

A tal fine possono adottarsi nell’analisi adeguate imperfezioni geometriche equivalenti, di valore
tale da simulare i pessibili effetti delle reali imperfezioni da esse sostituite, a meno che tali effetti
non siano inclusi implicitamente nel calcolo della resistenza degli elementi strutturali.

Si devono considerate nel calcolo:
— le imperfezioni globali per i telai o per i sistemi di controvento;
— le imperfezioni locali per i singoli elementi strutturali.

Gli effetti delle imperfezioni globali per telai sensibili agli effetti del secondo ordine possono essere
riproddtti-introducendo un errore iniziale di verticalita della struttura ed una curvatura iniziale degli
elem€ntistrutturali costituenti.

I/errote iniziale di verticalita in un telaio pud essere trascurato quando:

Hy, 20,15-Q,,. (4.2.3)
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dove Hgq ¢ la somma delle reazioni orizzontali alla base delle colonne del piano (taglio di piano)
considerato per effetto dei carichi orizzontali e Qgq ¢ il carico verticale complessivamente agente
nella parte inferiore del piano considerato (sforzi assiali nelle colonne).

Nel caso di telai non sensibili agli effetti del secondo ordine, nell’effettuazione dell’analisi globale
per il calcolo delle sollecitazioni da introdurre nelle verifiche di stabilita degli elementi strutturali,
la curvatura iniziale degli elementi strutturali pud essere trascurata.

Nell’analisi dei sistemi di controvento che devono garantire la stabilita laterale di travi inflesse o
elementi compressi, gli effetti delle imperfezioni globali devono essere riprodotti introducendo,
sotto forma di errore di rettilineita iniziale, un’imperfezione geometrica equivalente dell’elemento
da vincolare.

Nella verifica di singoli elementi strutturali, quando non occorra tenere conto déghi-effetti del
secondo ordine, gli effetti delle imperfezioni locali sono da considerarsi inclusi implicitamente nelle
formule di verifica di stabilita.

4.2.4 VERIFICHE

Le azioni caratteristiche (carichi, distorsioni, variazioni termiche, ecc.) deyono essere definite in
accordo con quanto indicato nei Cap. 3 e 5 delle presenti norme.

Per costruzioni civili o industriali di tipo corrente e per le quali,non csistano regolamentazioni
specifiche, le azioni di calcolo si ottengono, per le verifiche statiche, secondo quanto indicato nel
Cap. 2.

1l calcolo deve condursi con appropriati metodi della meccani¢aStrutturale, secondo i criteri indicati
in § 4.2.3.

4.24.1 Verifiche agli stati limite ultimi

4.24.1.1 Resistenza di calcolo
La resistenza di calcolo delle membrature Ry si pohe nella forma:
R,

R{= (4.2.4)
™

dove:

Ry ¢ il valore caratteristico della reSigtenza — trazione, compressione, flessione, taglio e torsione —
della membratura, determinata daiwvalori caratteristici delle resistenza dei materiali fx e dalle
caratteristiche geometriche degli ¢lementi strutturali, dipendenti dalla classe della sezione; nel caso
in cui si abbiamo elementi ‘con’ sezioni di classe 4 puo farsi riferimento alle caratteristiche
geometriche “efficaci”, area efficace Aer, modulo di resistenza efficace Weg, modulo di inerzia
efficace Jefr, valutati seguendo il procedimento indicato in UNI EN1993-1-5. Nel caso di elementi
strutturali formati a freddo € lamiere sottili, per valutare le caratteristiche geometriche “efficaci” si
puo fare riferimento a quanto indicato in UNT EN1993-1-3.

vum ¢ 1l fattore parziale'globale relativo al modello di resistenza adottato.

Per le verifiche di resistenza delle sezioni delle membrature, con riferimento ai modelli di resistenza
esposti nella presente normativa ed utilizzando acciai dal grado S 235 al grado S 460 di cui al §
11.3, si adottangri-fattori parziali ymo € ym2 indicati nella Tab. 4.2.V. 11 coefficiente di sicurezza yyo,
in particolafey_deve essere impiegato qualora si eseguano verifiche di elementi tesi nelle zone di
unione delle‘membrature indebolite dai fori.

Per valutare la stabilita degli elementi strutturali compressi, inflessi e presso-inflessi, si utilizza il
coefficignte parziale di sicurezza ywm.

9] —
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Tabella 4.2.V Coefficienti di sicurezza per la resistenza delle membrature ¢ la stabilita

Resistenza delle Sezioni di Classe 1-2-3-4 ymo = 1,05

Resistenza all’instabilita delle membrature yv1 = 1,05

Resistenza all’instabilita delle membrature di ponti stradali ¢ ferroviari v = 146

Resistenza, nei riguardi della frattura, delle sezioni tese (indebolite dai fori) vz = .25
4.24.1.2 Resistenza delle membrature

Per la verifica delle travi la resistenza di calcolo da considerare dipende dalla classificazione delle
sezioni.

La verifica in campo elastico ¢ ammessa per tutti i tipi di sezione, con *avvertenza di tener conto
degli effetti di instabilita locale per le sezioni di classe 4.

Le verifiche in campo elastico, per gli stati di sforzo piani tipici~delle travi, si eseguono con
riferimento al seguente criterio:

2 2 2 2
OxEd ~ + OzEd - Ozrd Oxd + 3 Tea - Sk / Ymo ) (4.2.5)
dove:
Oxa ¢ 1l valore di calcolo della tensione normale nel punto.in esame, agente in direzione parallela
all’asse della membratura;
O,.a ¢ il valore di calcolo della tensione normale nel punto in esame, agente in direzione ortogonale
all’asse della membratura;
Tea ¢ il valore di calcolo della tensione tangenziale nel punto in esame, agente nel piano della
sezione della membratura.

La verifica in campo plastico richiede che=si determini una distribuzione di tensioni interne
“staticamente ammissibile”, cio¢ in equilibrio con le sollecitazioni applicate (N, M, T, ecc.) ¢
rispettosa della condizione di plasticita.

I modelli resistenti esposti nei paragrafi seguenti definiscono la resistenza delle sezioni delle
membrature nei confronti delle sollécitazioni interne, agenti separatamente o contemporaneamente.
Per le sezioni di classe 4, in alternativa alle formule impiegate nel seguito, si possono impiegare
altri procedimenti di comprovata validita.
Trazione
[’azione assiale di calcoloNgq deve rispettare la seguente condizione:

N

—5 < (4.2.6)
N ra

dove la resistenza_di calcolo a trazione Nyrq di membrature con sezioni indebolite da fori per
collegamenti bullonati o chiodati deve essere assunta pari al minore dei valori seguenti:

a) la resistenza plastica della sezione lorda, A,

Af,
o (4.2.7)

Tmo

N

pLRA—

b) 1d resistenza a rottura della sezione netta, Ayq, in corrispondenza dei fori per i collegamenti
_0,9-A

net ttk

N 4.2.8)

uRd
T2
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Qualora il progetto preveda la gerarchia delle resistenze, come avviene in presenza di azioni
sismiche, la resistenza plastica della sezione lorda, Npjrg, deve risultare minore della resistenza a
rottura delle sezioni indebolite dai fori per i collegamenti, Ny ra:

Nori SN ga- (4.2.9)

Compressione
La forza di compressione di calcolo Ngq deve rispettare la seguente condizione:
N

oy G2.10)
Nc,Rd

dove la resistenza di calcolo a compressione della sezione N¢rq vale:

Nera=Afu /o  perlesezioni diclasse 1, 2 e 3, 42.10)
N ¢ ra = Aetr Lk / Yvo per le sezioni di classe 4. o

Non ¢ necessario dedurre 1’area dei fori per i collegamenti bullonati o chiodati, purché in tutti i fori
siano presenti gli elementi di collegamento e non siano presenti fori sovradimensionati o asolati.
Flessione monoassiale (retta)
Il momento flettente di calcolo Mgq deve rispettare la seguente condizione:

M

—E < 4.2.12
M ( )

c.Rd

dove la resistenza di calcolo a flessione retta della sezione M.rq si valuta tenendo conto della
presenza di eventuali fori in zona tesa per collegamenti bullonati o chiodati.

La resistenza di calcolo a flessione retta della sezione Mcgg-vale:

£
M, gg=M, zs=—2—  per lestzioni di classe 1 ¢ 2; (4.2.13)
MO
Wcl min fyk . o
M, =M, gs=———— per le sezioni di classe 3; 4.2.14)
MO
M. = chf,rni.n 3 fyk IR .
RS T per le sezioni di classe 4; (4.2.15)
Yo

per le sezioni di classe 3, Wemin ¢ ‘tlmodulo resistente elastico minimo della sezione in acciaio; per
le sezioni di classe 4, invece, il modulo W min € calcolato eliminando le parti della sezione inattive
a causa dei fenomeni di instabilita locali, secondo il procedimento esposto in UNT EN1993-1-5, ¢
scegliendo il minore tra i moduli cosi ottenuti.

Per la flessione biassiale si.veéda oltre.

Negli elementi inflessi ecaratterizzati da giunti strutturali bullonati, la presenza dei fori nelle

piattabande dei profili-pud essere trascurata nel calcolo del momento resistente se ¢ verificata la

relazione

0,9-A A,

> =, (4.2.16)
’YM2 ’YMO

dove Ar ¢ Larea della piattabanda lorda, Agne ¢ I'area della piattabanda al netto dei fori e f; ¢ la
resistenzawltima dell’acciaio.

f,net . ftk




4-2-2008 Supplemento ordinario alla GAZZETTA UFFICIALE Serie generale - n. 29

Taglio
1l valore di calcolo dell’azione tagliante Vgq deve rispettare la condizione
AL <1, (4.2.17)
Vera
dove la resistenza di calcolo a taglio V¢rd, in assenza di torsione, vale
A, fy ,
Vo ra= N (4.2.18)
dove A, ¢ ’area resistente a taglio.
Per profilati ad I e ad H caricati nel piano dell’anima si pud assumere
Ay=A-2bt+ (ty+271)t; (4.2.19)
per profilati a C o ad U caricati nel piano dell’anima si pu0 assumere
Av=A-2bt+ (ty+1) 1l (4.2.20)
per profilati ad I e ad H caricati nel piano delle ali si pud assumere
A, :A—Z:(hwlw ); (4.2.21)

per profilati a T caricati nel piano dell’anima si pud assumere
Ay=09(A-bip); (4.2.22)
per profili rettangolari cavi “profilati a caldo” di spesSore uniforme si pud assumere

A= Ah/(b+h) quando il carico ¢ partallelo all’altezza del profilo,

(4.2.23)
A,=Ab/(b+h) quando il carico'¢ parallelo alla base del profilo;
per sezioni circolari cave e tubi di spessore uniferme:
A=2A/m; (4.2.24)

dove:

A ¢ ’area lorda della sezione del profilo,

b & la larghezza delle ali per i profilati e la larghezza per le sezioni cave,
hy ¢ I’altezza dell’anima,

h ¢ I’altezza delle sezioni cave;

r ¢ il raggio di raccordo tra antima ed ala,

t¢ & lo spessore delle ali,

tw ¢ lo spessore dell anima.

In presenza di torsione, la resistenza a taglio del profilo deve essere opportunamente ridotta. Per le
sezioni ad I o H la resistenza a taglio ridotta ¢ data dalla formula

T kd ,
V. rdred = Vord, || —————F— (4.2.25)
w Rd\/ 1,251, /(\/E'YMO)

doveT rg € la tensione tangenziale massima dovuta alla torsione uniforme. Per sezioni cave, invece,
la formula ¢

94
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Ti.Ed
Vc, gred = l-—— Vc. . (4226)
s { fo /(‘/5 : YMUJ “

La verifica a taglio della sezione pud anche essere condotta in termini tensionali (verifica elastica)

nel punto piu sollecitato della sezione trasversale utilizzando la formula

T <q0, (4.2.27)

Ly /(\E'YMO)
dove Trq ¢ valutata in campo elastico lineare.
La verifica all’instabilita dell’anima della sezione soggetta a taglio e priva di irrigidimenti deve
essere condotta in accordo con § 4.2.4.1.3.4 se

b, 721235 (4.2.28)
L n Lo
con 1 assunto cautelativamente pari a 1,00 oppure valutato secondo quanto, previsto in norme di
comprovata validita.
Torsione
Per gli elementi soggetti a torsione, quando possano essere trascurate le/distorsioni della sezione, la
sollecitazione torcente di progetto, Tgq, deve soddisfare la relaziohe

oo 9, (4.2.29)
T

essendo Trq ¢ la resistenza torsionale di progetto della sgzion¢ trasversale. Le torsione agente Tgq
puo essere considerata come la somma di due contributi

T 5a=T ga+F guph » (4.2.30)
dove Tygq € la torsione uniforme e Ty gq € la torsione per ingobbamento impedito.
Flessione e taglio
Se il taglio di calcolo Vgq ¢ inferiore a meta della resistenza di calcolo a taglio Ve,ra
V< 0,5V era (4.2.31)

si puo trascurare ’influenza del taglio sulla resistenza a flessione, eccetto nei casi in cui I’instabilita
per taglio riduca la resistenza a flessione.della sezione.

Se il taglio di calcolo Vgq ¢ superioré.a meta della resistenza di calcolo a taglio V.ra bisogna tener
conto dell’influenza del taglio sulla resistenza a flessione.

Posto

"

2V |
p=| =B (4.2.32)
|:V0,Rd }

la resistenza a flessione-si determina assumendo per ’area resistente a taglio Ay la tensione di
snervamento ridotta (1 p) fyk.

Per le sezioni ad*L o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggette a flessione e taglio nel
piano dell’ anima, la corrispondente resistenza convenzionale di calcolo a flessione retta pud essere
valutata come:
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Myyra==—"———"—""—"SM  ra (4.2.33)

Presso o tenso flessione retta

Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggette a pres§so o tenso
flessione nel piano dell’ anima, la corrispondente resistenza convenzionale di calcolo a flessione
retta pud essere valutata come:

MN,y,Rd = Mpl,y,Rd (l-n) / (1- 0,5 a) < Mpl,y,Rd- (4234)

Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggetie™a presso o tenso
flessione nel piano delle ali, la corrispondente resistenza convenzionale di caleolo a flessione retta
puo essere valutata come:

MnN,zrd = Mp1zra PErn<a, (4.2.35)
n-aY’
0 My,ra =M, 1,z {1 —( 1 j } per n' >, (4.2.36)
-a
essendo Mp1y.rd il momento resistente plastico a flessione.semplice nel piano dell’anima,

Mpizrd il momento resistente plastico a flessione'Semplice nel piano delle ali,
e posto:
n = Ngq/ Npirg (4.2.37)
a=(A-2b)/AA<05 (4.2.38)
dove:
A ¢ I'area lorda della sezione,

b ¢ la larghezza delle ali,
ty ¢ 1o spessore delle ali.

Per sezioni generiche di classe 1 e 2 la verifica si conduce controllando che il momento di progetto
sia minore del momento plastico di progetto, ridotto per effetto dello sforzo normale di progetio,
M,y Rd-

Presso o tenso flessione biassialé

Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggette a presso o tenso
flessione biassiale, la condiziene'di resistenza puo essere valutata come:

2 5n
M M . ,
v +( 7‘“} <1, (4.2.39)
MN.y,Rd MN.z,Rd

con n 2 0,2 essendogn,= Ngq / Nyjra. Nel caso in cui n < 0,2, e comunque per sezioni generiche di
classe 1 e 2, 1a verifica pud essere condotta cautelativamente controllando che:

M.. M
L ) i LRI (4.2.40)
M MN.Z,Rd

N.y,Rd

Per le sezioni di classe 3, in assenza di azioni di taglio, la verifica a presso o tenso-flessione retta o
biasSiale' ¢ condotta in termini tensionali utilizzando le verifiche elastiche; la tensione agente ¢
calcolata considerando la eventuale presenza dei fori.

Per le sezioni di classe 4, le verifiche devono essere condotte con riferimento alla resistenza elastica
(verifica tensionale); si possono utilizzare le proprieta geometriche efficaci della sezione trasversale
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considerando la eventuale presenza dei fori.
Flessione, taglio e sforzo assiale

Nel calcolo del momento flettente resistente devono essere considerati gli effetti di sforzo assiale e
taglio, se presenti.

Nel caso in cui il taglio di calcolo, Vg, sia inferiore al 50% della resistenza di calcolo a taglio, Verds
la resistenza a flessione della sezione pud essere calcolata con le formule per la tenso/presso
flessione. Se la sollecitazione di taglio supera il 50% della resistenza a taglio, si assume_una
tensione di snervamento ridotta per I’interazione (ra flessione e taglio: [y rq=(1 - p) [y dove

2
p=| Py .2.41)
Vc,Rd
Per le sezioni di classe 3 e classe 4 le verifiche devono essere condotte con riferimento alla

resistenza elastica (verifica tensionale); per le sezioni di classe 4 si possono utilizzare le proprieta
geometriche efficaci della sezione trasversale.

4.2.4.1.3 Stabilita delle membrature

4.24.1.3.1 Aste compresse
La verifica di stabilita di un’asta si effettua nell’ipotesi che la sezione trasversale sia uniformemente
compressa. Deve essere

Nea o, (4.2.42)
dove

Ngq ¢ l’azione di compressione di calcolo,
Npra ¢ laresistenza all’instabilitd nell’asta compressa, data da

YAf,
Nygra = i per le sezioni di classe 1,2 e 3, (4.2.43)
Rovel
eda
A By L
Nygra = XQare T per le sezioni di classe 4. (4.2.44)
Y

I coefficienti y dipendono dal tipo di sezione e dal tipo di acciaio impiegato; essi si desumono, in
funzione di appropriati valori della shellezza adimensionale 4, dalla seguente formula

! <10 (4.2.45)

Fordo

dove @ =0.5[1+0c(7_»—0.2)+7_tz], o ¢ il fattore di imperfezione, ricavato dalla Tab 4.2.VI, e la

snellezza adimensionale A & pari a

= A,

A= ’N—Vk per le sezioni diclasse 1,2 ¢ 3,ea (4.2.46)
Ay o
A= ~ per le sezioni di classe 4. (4.2.47)
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Tabella 4.2.VI Curve d’instabilita per varie tipologie di sezioni e classi d’acciaio, per elementi compressi.

Curva di instabilita
Infl
. e intorno S235,
Sezione trasversale Limiti all’asse S275
$355, S460
5420
y-y a a0
<
~ ty <40 mm Y b
— o
A
2 L
= - b a
E = 40 mm < t; < 100 mm ¥y
g wr c a
=
g
o) - b a
.5 a tr < 100 mm Z_Z
%) — c a
VI
< . d c
- t> 100 mm ¥y
z-z
d c
: Z :Z 53 b b
- 5 [ — ty <40 mm ¥y
e ] ' t | 7-7 c c
g %g I f I
ng yOO Y I
- c c
A 1 J ‘ ;> 40 mny Z_Z
'z T - d d
% Sezione formata/”a caldo” qualunque a ag
3 /j:\}\\\ -
= | \
g
3 K& Yy .
» N Sezion¢ formata “a freddo” qualunque c c
2 K f
= 1
3 | In generale qualunque b b
- |
5 y |
< " w y
el
@ I
5 : ‘ ~ saldature “spesse”: a>0.5ty; valunaue c c
3 ‘ b/t<30; h/t,<30 dquating
b
k=]
<
g
2E
g qualunque c c
ZDo
5}
N
0
»
—
ke
<
g qualunque b b
N
L
%)
Curva di instabilita ag a b c d
Fattore di imperfezione o 0,13 0,21 0,34 0,49 0,76
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N, ¢ il carico critico elastico basato sulle proprieta della sezione lorda-e sulla lunghezza di libera
inflessione 1y dell’asta, calcolato per la modalita di collasso per instabilita appropriata.

Nel caso in cui 4 sia minore di 0,2 oppure nel caso in cui la sollecitazione di calcolo Ngq sia
inferiore a 0,04N,, gli effetti legati ai fenomeni di instabilita per le aste compresse possono essere
trascurati.

Limitazioni della snellezza

Si definisce lunghezza d’inflessione la lunghezza 1o = 3 1 da sostituire nel calcolo del carico ‘eritico
elastico N, alla lunghezza 1 dell’asta quale risulta dallo schema strutturale. Il coefficiente, f deve
essere valutato tenendo conto delle effettive condizioni di vincolo dell’asta nel piano di infléssione
considerato.

Si definisce snellezza di un’asta nel piano di verifica considerato il rapporto
A=1lp/1, (4.2.48)
dove
lp & la lunghezza d’inflessione nel piano considerato,
i ¢il raggio d’inerzia relativo.

IX opportuno limitare la snellezza A al valore di 200 per le membrature principali ed a 250 per le
membrature secondarie.

4.24.1.3.2 Travi inflesse

Una trave con sezione ad I o H soggetta a flessione nel,pian0 dell’anima, con la piattabanda
compressa non sufficientemente vincolata lateralmente; ‘deve essere verificata nei riguardi
dell’instabilita flesso torsionale secondo la formula

Mes (4.2.49)
Mb.Rd

dove:
MEq ¢ il massimo momento flettente di calcolo
Mp.ra € 1l momento resistente di progetto pet Finstabilita.

Il momento resistente di progetto persi fehomeni di instabilita di una trave lateralmente non
vincolata puo essere assunto pari a

£,
My g = oz - Wy =, (4.2.50)

M1
dove

Wy ¢ il modulo resistente della sezione, pari al modulo plastico Wy, per le sezioni di classe 1 e 2,
al modulo elastico Wy, perde sezioni di classe 3 e che pud essere assunto pari al modulo efficace
Weiry, per le sezioni diiclasse 4. Il fattore ypr € il fattore di riduzione per I'instabilita flesso-
torsionale, dipendente dal tipo di profilo impiegato; pud essere determinato per profili laminati o
composti saldati dalla\formula

1,0
1

<
D, +\/(D12,T —B')VIZ.T XiT ’

—_

1
Yur =7

1 (4.2.51)
:

dove @ 4= 0.5[1 + 0 (A =Airo )+ B-Xz] )
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Il coefficiente di snellezza adimensionale A, ¢ dato dalla formula

}_\’LT = —Wy .fYk

4.2.52
M. ( )

in cui M, € il momento critico elastico di instabilita torsionale, calcolato considerando da sezione
lorda del profilo ¢ i ritegni torsionali nell’ipotesi di diagramma di momento flettente aniforme. I
fattore di imperfezione oyt ¢ ottenuto dalle indicazione riportate nella Tab. 4.2.VIL. 11 coéfficiente
Airo Pud essere assunto in generale pari a 0,2 ¢ comunque mai superiore a 0,4 (consigliato per
sezioni laminate e composte saldate) mentre il coefficiente B pud essere assunto il generale pari ad
1 e comunque mai inferiore a 0,75 (valore consigliato per sezioni laminate ¢ composte saldate).

Il fattore f considera la reale distribuzione del momento flettente tra=i..ritegni torsionali
dell’elemento inflesso ed ¢ definito dalla formula

£=1-0,5(1-k,)|[ 1-2.0(%.+ -0.8)’ ], (4.2.53)

in cui il fattore correttivo ke assume i valori riportati in Tab. 4.2.VIIL,

Tabella 4.2.VII Definizione delle curve d’instabilita per le varie tipologie di sezione e per gli elementi inflessi.

Sezione trasversale Limiti Curva di instabilita da Tab. 4.2.VI
h/b=<2 b
Sezione laminata ad T
h/b>2 c
h/b=<2 c
Sezione composta saldata
h/b>2 d
Altre sezioni trasversale E d
4.24.1.3.3 Membrature inflesse e compresse

Per elementi strutturali soggetti a compressione e flessione, si debbono studiare i relativi fenomeni
di instabilita facendo riferimento a normative di comprovata validita.

4.24.1.3.4 Stabilita dei pannelli

Gli elementi strutturali in parete sottile (di classe 4) presentano problemi complessi d’instabilita
locale, per la cui trattazione si deve fare riferimento a normative di comprovata validita.

4.2.4.14 Stato liniite’di fatica

Per le strutture soggette a carichi ciclici deve essere verificata la resistenza a fatica imponendo che:
Ay <A /Yy (4.2.54)

essendo

A, Pescursione’di tensione (effettiva o equivalente allo spettro di tensione) prodotta dalle azioni
cicliche di,progetto che inducono fenomeni di fatica con coefficienti parziali y, = 1;

Ag la resistenza a fatica per la relativa categoria dei dettagli costruttivi, come desumibile dalle
curye,S-N di resistenza a fatica, per il numero totale di cicli di sollecitazione N applicati durante
lawvita di progetto richiesta,

v 1lcoefficiente parziale definito nella Tab. 4.2.1X.

Nel caso degli edifici la verifica a fatica delle membrature non & generalmente necessaria, salvo per
quelle alle quali sono applicati dispositivi di sollevamento dei carichi o macchine vibranti.
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Tabella 4.2.VIII Coefficiente correttivo del momento flettente per la verifica a stabilita delle travi inflesse.

Distribuzione del momento flettente

Fattore correttivo k,

M [ [T .

V= de/Msx =1
M [ T T Mas l
L1<ys<l 1,33-0,33y

S e

[T <] ] 090

; ; mﬂ 091
SR

T

H\W\ﬁw < H iz /rrﬂﬂﬂﬂ 077

rﬂ'mﬂm/ﬂ 0,82

R[] ne

Nel caso dei ponti gli spettri dei carichi’da impiegare per le verifiche a fatica sono fissati nel Cap. 5
delle presenti norme.

Si possono utilizzare due criteri “di valutazione della resistenza a fatica, che si applicano
rispettivamente alle strutture poco sensibili alla rottura per fatica ed alle strutture sensibili alla
rottura per fatica.

e 1l Criterio del danneggiamento accettabile, relativo alle strutture poco sensibili alla rottura per
fatica, richiede si adotting:

dettagli idonei‘ad arrestare la propagazione delle lesioni;
dettagli facilmente ispezionabili;

disposizioniscostruttive che permettano la ridistribuzione degli sforzi;

dettagli costruttivi, materiali e livelli di tensione tali che le eventuali lesioni presentino bassa
velocita di propagazione e significativa lunghezza critica;

prestabilite procedure di ispezione e di manutenzione atte a rilevare e correggere le eventuali

e 1l Criterio della vita utile a fatica, relativo alle strutture sensibili alla rottura per fatica, richiede

si‘adettino:
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- dettagli costruttivi e livelli di sforzo tali da garantire, per la vita a fatica prevista della
costruzione, gli stessi livelli di sicurezza adottati per le altre verifiche agli stati limite ultifi,
indipendentemente da procedure di ispezione € manutenzione durante la vita di esercizio.

Per indicazioni riguardanti le modalita di realizzazione dei dettagli costruttivi e Ja loro
classificazione, con le rispettive curve S-N si puo fare riferimento al documento UNI EN1993-1-9.

Tabella 4.2.IX Coefficienti di sicurezza da assumere per le verifiche a fatica.

Criteri di valutazione Conseguenze della rottura
Conseguenze moderate Conseguenze significative
Danneggiamento accettabile T = 1,00 v = L15
Vita utile a fatica T =1,15 w =135

Nel caso di combinazioni di tensioni normali e tangenziali, la valutazione della resistenza a fatica
dovra considerare i loro effetti congiunti adottando idonei criteri di combinazione del danno.

Nella valutazione della resistenza a fatica dovra tenersi conto delle, spessore del metallo base nel
quale pud innescarsi una potenziale lesione.

Le curve S-N reperibili nella letteratura consolidata sono riferite/ai valori nominali delle tensioni.

Per i dettagli costruttivi dei quali non sia nota la curva di resistenza a fatica le escursioni tensionali
potranno riferirsi alle tensioni geometriche o di picco, cioe, alle tensioni principali nel metallo base
in prossimita della potenziale lesione, secondo le modalita e le limitazioni specifiche del metodo,
nell’ambito della meccanica della frattura.

Nelle verifiche a fatica ¢ consentito tener conto degli effetti benefici di eventuali trattamenti termici
0 meccanici, se adeguatamente comprovati.

4.24.15 Fragilita alle basse temperature

La temperatura minima alla quale 1’acciaio di una struttura saldata pud essere utilizzato senza
pericolo di rottura fragile, in assenza di dati piu precisi, deve essere stimata sulla base della
temperatura T alla quale per detto acciaio pud essere garantita la resilienza KV, richiesta secondo le
norme europee applicabili.

Per quanto riguarda le caratteriStiche di tenacita, nel caso di strutture non protette, si assumono
come temperatura di riferimente_ Tgp quella minima del luogo di installazione della struttura, con un
periodo di ritorno di cinquant’anni Tmg

Tip = Tia.
Nel caso di strutture protette verra adottata la temperatura T, aumentata di 15°C
TED = T111d‘|‘150C

In assenza di dati“Statistici locali si potra assumere come temperatura minima di servizio il valore
Tgp =-25°C per strutture non protette e Tgp =-10°C per strutture protette.

Per la determinazione dei massimi spessori di utilizzo degli acciai in funzione

- della temperatura minima di servizio,

- dei livelli di sollecitazione ogp col metodo agli stati limiti,

- delitipo e del grado dell’acciaio,

pudtessere utilizzata 1a Tab. 2.1 di UNIT EN 1993-1-10.

Persmembrature compresse valgono le prescrizioni della Tab. 2.1 della UNI EN 1993-1-10 con
GED=0,25 fy.
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Tale tabella & valida per velocita di deformazione non superiori a &, = 4x10™*/s ¢ per materiali che
non abbiano subito incrudimenti ¢/o invecchiamenti tali da alterarne le caratteristiche di tenacita.

4.24.1.6 Resistenza di cavi, barre e funi

La verifica di cavi, barre e funi dovra tener conto della specificita di tali elementi sia per quanio
riguarda le caratteristiche dei materiali, sia per i dettagli costruttivi e potra essere condotta~con
riferimento a specifiche indicazioni contenute in normative di comprovata validita, adottando ‘fattori
parziali yym che garantiscano i livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti norme.

4.24.1.7 Resistenza degli apparecchi di appoggio

Le verifiche degli apparecchi di appoggio devono essere condotte tenendo contor della specificita
dei materiali impiegati e della tipologia delle apparecchiature.

Si puo fare riferimento a modelli di calcolo contenuti in normative di{ comprovata validita,
adottando fattori parziali ym che garantiscano i livelli di sicurezza stabiliti nélle presenti norme.

2.4.2 Verifiche agli stati limite di esercizio
4.2.4.2.1 Spostamenti verticali

11 valore totale dello spostamento ortogonale all’asse dell’ elemento (Fig. 4.2.1) ¢ definito come
Stot =01+ &2 (4.2.55)

Stot

Figura 4.2.1 - Definizione degli.spostamenti verticali per le verifiche in esercizio

essendo:

Sc la monta iniziale della trave,

S lo spostamento elastico dovutoai carichi permanenti,
& lo spostamento elastico dovuto ai carichi variabili,

Smax 1o spostamento nello stato-finale, depurato della monta iniziale = &0 - Oc.

Nel caso di coperture, solai’e travi di edifici ordinari, i valori limite di 8. € 0, riferiti alle
combinazioni caratteristiche,delle azioni, sono espressi come funzione della luce L. dell’elemento.

I valori di tali limiti sono da definirsi in funzione degli effetti sugli elementi portati, della qualita del
comfort richiesto allavCostruzione, delle caratteristiche degli elementi strutturali e non strutturali
gravanti sull’eleménto considerato, delle eventuali implicazioni di una eccessiva deformabilita sul
valore dei carichi.agenti.

In carenza di pil-precise indicazioni si possono adottare i limiti indicati nella Tab. 4.2.X, dove L. ¢
la luce dell’elemento o, nel caso di mensole, il doppio dello sbalzo.
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4.2.4.2.2 Spostamenti laterali

Negli edifici gli spostamenti laterali alla sommita delle colonne per le combinazioni caratteristiche
delle azioni devono generalmente limitarsi ad una frazione dell’altezza della colonna e dell’altezza
complessiva dell’edificio da valutarsi in funzione degli effetti sugli elementi portati, della qualita
del comfort richiesto alla costruzione, delle eventuali implicazioni di una eccessiva deformabilita
sul valore dei carichi agenti.

In assenza di pil precise indicazioni si possono adottare i limiti per gli spostamenti orizzontali
indicati in Tab. 4.2.XI (A spostamento in sommita; & spostamento relativo di piano » Fig. 4.2.2).

Tabella 4.2.X Limiti di deformabilita per gli elementi di impalcato delle costruzioni ordinarie

Elementi strutturali Limiti superioriper gli spostamenti
verticali
O 5
L L
. 1 1
Coperture in generale — —
200 250
. S 1 1
Coperture praticabili — —
250 300
L 1 1
Solai in generale — —
250 300
Solai o coperture che reggono intonaco o altro materiale di finitura fragile o 1 1
tramezzi non flessibili 250 350
1 1
Solai che supportano colonne — —
400 500
1
Nei casi in cui lo spostamento puo compromettere 1”aspetto/dell’edificio 250
In caso di specifiche esigenze tecniche e/o funzionali tali limiti devono essere opportunamente_ridotti.

Tabella 4.2.XI Limifi di deformabilita per costrugioni ordinarie soggette ad azioni orizzontali

Limiti superiori per gli spostamenti ori tali
Tipologia dell’edificio 6 A
h H
Edifici industriali monopiano senza 1 y
carroponte 150
1
Altri edifici monopiano — /
/ v 300
Edifici multipi 1 !
ifici multipiano — —
v 300 500
In caso di specifiche esigenzetecniche e/o funzionali tali limiti devono essere opportunamente ridotti.
LA 8
Bt i

Figura 4.2.2 - Definizione degli spostamenti orizzontali per le verifiche in esercizio
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4.2.4.2.3 Stato limite di deformazioni delle anime

Le deformazioni laterali delle anime devono essere limitate per evitare effetti negativi, per impedire
bruschi cambiamenti di forma della configurazione di equilibrio ed evitare fessurazioni da fatica nei
cordoni di saldatura fra anima e piattabande.

4.2.4.2.4 Stato limite di vibrazioni

Le verifiche devono essere condotte adottando le combinazioni frequenti di progetto.

4.2.4.2.4.1 Edifici

Nel caso di solai caricati regolarmente da persone, la frequenza naturale piu bassa della struttura del
solaio non deve in generale essere minore di 3 Hz.

Nel caso di solai soggetti a eccitazioni cicliche la frequenza naturale piti bassa nen deve in generale
essere inferiore a 5 Hz.

In alternativa a tali limitazioni potra condursi un controllo di accettabilita‘della percezione delle
vibrazioni.

4.2.4.2.4.2 Strutture di elevata flessibilita e soggette a carichi ciclic¢i

I controlli di accettabilita della percezione devono essere «ondotti seguendo metodologie e
limitazioni suggerite da normative di comprovata validita.

4.2.4.2.4.3 Oscillazioni prodotte dal vento

Le strutture di elevata flessibilitd, quali edifici alti e spelli, coperture molto ampie, ecc., devono
essere verificate per gli effetti indotti dall’azione dihamica del vento sia per le vibrazioni parallele
che per quelle perpendicolari all’azione del vento.

Le verifiche devono condursi per le vibrazioni indette dalle raffiche e per quelle indotte dai vortici.

4.2.4.2.5 Stato limite di plasticizzazioni locali

Nelle strutture in acciaio ¢ normale ¢he la presenza di tensioni residue (dovute a processi di
fabbricazione, tolleranze, particolarita.di alcuni dettagli, variazioni localizzate della temperatura)
produca concentrazioni di tensiohi..¢ conseguenti plasticizzazioni localizzate. Queste non
influenzano la sicurezza dell’operasnei confronti degli stati limite ultimi. Inoltre i criteri di cui al §
4.2.4.1.3 tengono conto dell’influenza di questi parametri nei riguardi dell’instabilita delle
membrature.

In presenza di fenomeni difatica a basso numero di cicli ci si deve cautelare mediante specifiche
verifiche.

4.2.4.2.6 Scorrimentodei collegamenti ad attrito con bulloni ad alta resistenza

Sirinvia al successive § 4.2.8.1.1.

4.2.5 VERIFICHE PER SITUAZIONI PROGETTUALI TRANSITORIE

Per le sitwazioni costruttive transitorie, come quelle che si hanno durante le fasi della costruzione,
dovrann0 adottarsi tecnologie costruttive e programmi di lavoro che non possano provocare danni
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permanenti alla struttura o agli elementi strutturali ¢ che comunque non possano riverberarsi sulla
sicurezza dell’opera.

Le entita delle azioni ambientali da prendere in conto saranno determinate in relazione alla durata
nel tempo della situazione (ransitoria e della tecnologia esecutiva.

4.2.6 VERIFICHE PER SITUAZIONI PROGETTUALI ECCEZIONALI

Per situazioni progettuali eccezionali, il progetto dovra dimostrare la robustezza della-costruzione
mediante procedure di scenari di danno per i quali i fattori parziali ym dei materiali/possono essere
assunti pari all’unita.

4.2.7 PROGETTAZIONE INTEGRATA DA PROVE

La resistenza e la funzionalita di strutture ¢ elementi strutturali pud essere ‘misurata attraverso prove
su campioni di adeguata numerosita.

I risultati delle prove eseguite su opportuni campioni devono essere/trattati con i metodi dell’analisi
statistica, in modo tale da ricavare parametri significativi quali media,"deviazione standard e fattore
di asimmetria della distribuzione, si da caratterizzare adeguatamente un modello probabilistico
descrittore delle quantita indagate (variabili aleatorie).

Indicazione pil dettagliate al riguardo e metodi operativi completi per la progettazione integrata da
prove possono essere reperiti in EN1990.

4.2.8 UNIONI

Nel presente paragrafo sono considerati sistemi di\unione elementari, in quanto parti costituenti i
collegamenti strutturali tra le membrature in aeeiaio. In particolare, sono presentati metodi per
calcolare le prestazioni resistenti e le relative-modalita e regole per la realizzazione dei vari tipi di
unione esaminati. Le tipologie di unione analizzate sono quelle realizzate tramite bulloni, chiodi,
perni e saldature.

Le sollecitazioni agenti nei collegamenti Allo stato limite ultimo e allo stato limite di esercizio si
devono valutare con i criteri indicati in § 4.2.2.

Le sollecitazioni cosl determinate possono essere distribuite, con criteri elastici oppure plastici, nei
singoli elementi costituenti i collégamenti strutturali tra le membrature a condizione che:

- le azioni cosi ripartite fra gli elementi di unione elementari (unioni) del collegamento siano in
equilibrio con quelle applicate e soddisfino la condizione di resistenza imposta per ognuno di
essi;

- le deformazioni derivanti’'da tale distribuzione delle sollecitazioni all’interno degli elementi di
unione non supering 14 loro capacita di deformazione.

4.2.8.1 Unioni conbulloni, chiodi e perni soggetti a carichi statici
Le unioni realizzate con bulloni si distinguono in “non precaricate” e “precaricate”.

e unioni realizzate con chiodi si considerano sempre “non precaricate” ¢ i chiodi devono essere
preferibilmente impegnati a taglio.

I perni delle~cerniere sono sollecitati a taglio e flessione.

4.2.8:1.1 Unioni con bulloni e chiodi

Nei collegamenti con bulloni “non precaricati” si possono impiegare viti delle classi da 4.6 a 10.9
dicui al § 11.3.4.6.
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Nei collegamenti con bulloni “precaricati” si devono impiegare viti delle classi 8.8 e 10.9 di cui al
§ 11.3.4.6.

Per il calcolo della resistenza a taglio delle viti e dei chiodi, per il rifollamento delle piastre
collegate e per il precarico dei bulloni, si adottano i fattori parziali yy indicati in Tab. 4.2.X11.

Tabella 4.2. XII Coefficienti di sicurezza per la verifica delle unioni.

Resistenza dei bulloni
Resistenza dei chiodi

Resistenza delle connessioni a perno -

Ymz = 1,25
Resistenza delle saldature a parziale penetrazione ¢ a cordone d’angolo
Resistenza dei piatti a contatto

Resistenza a scorrimento

per SLU s = 1,25
per SLE Y= 1510
Resistenza delle connessioni a perno allo stato limite di esercizio Yvsse = 1,0
Precarico di bulloni ad alta resistenza Y7 = 1,10

Nei giunti con bulloni ad alta resistenza “precaricati’ la resistenza ad attrite dipende dalle modalita
di preparazione delle superfici a contatto, dalle modalita di esecuzione ¢'dal gioco foro-bullone. In
via semplificativa la resistenza di progetto allo scorrimento di un bullone ad attrito si calcolera
assumendo una forza di precarico pari al 70% della resistenza ultima a trazione del bullone. I
valore della forza di “precarico” da assumere nelle unioni progettate ad attrito, per lo stato limite di
servizio oppure per lo stato limite ultimo ¢ pari quindi a

ftb ) Ares

=07

(4.2.56)

Tv7

dove A ¢ ’area resistente della vite del bullone. Il coefficiente di attrito tra le piastre |1 a contatto
nelle unioni “pre-caricate” ¢ in genere assunto pari a

- 0,45 quando le giunzioni siano sabbiate al metallo bianco e protette sino al serraggio dei bulloni,
- 0,30 in tutti gli altri casi.

LLa posizione dei fori per le unioni bullonate o<hiodate deve rispettare le limitazioni presentate
nella Tab. 4.2.X1II, che fa riferimento agli schemi di unione riportati nella Fig. 4.2.3.

Tabella 4.2.XIII Posizione dei fori per unioni bullonate e chiodate.

Massimo
Distanze ¢ interassi
(Fig. 4.2.3) Minimo Uniéni esposte a Unioni non esposte a Unioni di elementi in acciaio
fenonieni corrosivi o fenomeni corrosivi o resistente alla corrosione
ambientali ambientali (EN10025-5)
e 1,2 d, 4t+40mm - max(8t;125mm)
ey 1,2 dy 4t+40mm - max(8t;125mm)
P1 2,2 dy min(14t;200mm) min(14t;200mm) min(14t;175mm)
PLo - min(14t;200mm) - -
Pii - min(28t;400mm) - -
P2 2.4 dy min(14t;200mm) min(14t;200mm) min(14t;175mm)

L’instabilita locale @€l piatto posto tra i bulloni/chiodi non deve essere considerata se (py/t)<[9(235/fy)*”]: in caso
contrario si asstumerd una lunghezza di libera inflessione pari a 0.6-p;.
t ¢ lo spessore minimo degli elementi esterni collegati.
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I fori devono avere diametro uguale a quello del bullone maggiorato al massimo di 1 mm, pew
bulloni sino a 20 mm di diametro, e di 1,5mm per bulloni di diametro maggiore di 20 mm. Sispud
derogare da tali limiti quando eventuali assestamenti sotto i carichi di servizio non comporting il
superamento dei limiti di deformabilita o di servizio. Quando necessario, ¢ possibile adottare
“accoppiamenti di precisione” in cui il gioco foro-bullone non dovra superare 0,3 mm perbulloni
sino a 20 mm di diametro e 0,5 mm per bulloni di diametro superiore, o altri accorgimenti di
riconosciuta validita.

P, e, L ps= U2 dy
R L=24d,
&
S B LI =55 (R
— o — af LT A [
P89
P +—&y
i i | e .9
5o b oo SN P

Figura 4.2.3 - Disposizione dei fori per le realizzazione di‘unioni bullonate o chiodate
Unioni con bulloni o chiodi soggette a taglio e/o a trazione

La resistenza di calcolo a taglio dei bulloni e dei chiodi Fy rq, per ogni piano di taglio che interessa
il gambo dell’elemento di connessione, pud essere assunta pari a:

Fyra = 0,6 fin Ares/ Ym2, bulloni classe 4.6, 5.6 ¢ 8.8; (4.2.57)
Fora = 0,5 i Ares/ Ymznbulloni classe 6.8 ¢ 10.9; (4.2.58)
Fv,Rd = 0,6 ftr A() / YM2, PEr 1 chiodi. (4259)

Aes indica 1’area resistente della vite e si adotta quando il piano di taglio interessa la parte filettata
della vite. Nei casi in cui il piano di taglio interessa il gambo non filettato della vite si ha

Fyra = 0,6 fi/Afypiz, bulloni - tutte le classi di resistenza, . (4.2.60)
dove A indica I’area nominale del gambo della vite e fy, invece, indica la resistenza a rottura del
malteriale impiegato per realizzare il bullone. Con f; ¢ indicata le resistenza del materiale utilizzato
per i chiodi, mentre A indicd la.sezione del foro.
La resistenza di calcolo a.rifollamento F,rq del piatto dell’unione, bullonata o chiodata, pud essere
assunta pari a

Fora=kofxdt/ yme, (4.2.61)

dove:
d ¢ il diametro néminale del gambo del bullone,
t ¢ lo spessore.della piastra collegata,
[ix & la resisténza a rottura del materiale della piastra collegata,
o=min {e{/(3 do) ; fw/fi; 1} per bulloni di bordo nella direzione del carico applicato,
o=min_{p;/(3 do) — 0,25 ; f/f; ; 1} per bulloni interni nella direzione del carico applicato,
k=min {2,8 e»/do— 1,7 ; 2,5} per bulloni di bordo nella direzione perpendicolare al carico applicato,
k=min {1,4 p,/do— 1,7, 2,5} per bulloni interni nella direzione perpendicolare al carico applicato,

essendo e, €2, p1 € pz indicati in Fig. 4.2.3 ¢ d il diametro nominale del foro di alloggiamento del
bullone,
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La resistenza di calcolo a trazione degli elementi di connessione F;rq puo essere assunta pari a:
Fira = 0,9 fip Ares / M2, per i bulloni; (4.2.62)
Ft,Rd = 0,6 fu» Ares /YMz, per i chiodi. (4263)

Inoltre, nelle unioni bullonate soggette a trazione ¢ necessario verificare la piasira a punzonamento;
¢id non ¢ richiesto per le unioni chiodate. La resistenza a punzonamento del piatto collegato ¢ paria

Bpra=0,6 T dy t, T/ Yar2s (4.2(64)

dove dy, ¢ il minimo tra il diametro del dado e il diametro medio della testa del bullon€; t, ¢ 1o
spessore del piatto e fi ¢ la tensione di rottura dell’acciaio del piatto.

La resistenza complessiva della singola unione a taglio ¢ percio data da min(Fy ra; Fora);méntre la
resistenza della singola unione a trazione € ottenuta come min(B,ra; Fira).

Nel caso di presenza combinata di trazione e taglio si pud adottare la formula di inferazione lineare:

F\'.Ed + Ft.,Ed

<1, (4.2.65)
Fv.Rd 1!4Fl,Rd

E
con la limitazione —2-<1, dove con Fpa ed Fipq si sono indicate rispettivamente le sollecitazioni
t,Rd

di taglio e di trazione agenti sull’unione; per brevita, le resistenze a taglio ed a trazione dell’unione
sono state indicate con Fyrq ed Fira,
Unioni a taglio per attrito con bulloni ad alta resistenza
La resistenza di calcolo allo scorrimento Fsrq di un bullone di/classe 8.8 o 10.9 precaricato pud
essere assunta pari a:
Fsra= npFoc/ yms (4.2.66)

dove:
n ¢ il numero delle superfici di attrito,
p  ¢il coefficiente di attrito di cui al § 4.2.8.1.1,
Fp.c ¢ la forza di precarico del bullone che, in caso di serraggio controllato, pud essere assunta pari

a 0,7 fip Ares, invece che pari a 0,7 fip Ages / Ym7.

Nel caso un collegamento ad attrito con billloni ad alta resistenza precaricati sia soggetto a (razione
Firq (allo stato limite ultimo) la resisténzavdi calcolo allo scorrimento Fsrq si riduce rispetto al
valore sopra indicato e pud essere assunta pari a:

Fsga=n p (Fpc—0,8 Figa )/ yms . (4.2.67)

Nel caso di verifica allo scorrimento nello stato limite di esercizio, in modo analogo si pud
assumere:

Fsraeser = D0 (o — 0,8 Fipaeser )/ YMm3, (4.2.68)
dove Figqeser € 1a sollecitazione di calcolo ottenuta dalla combinazione dei carichi per le verifiche in
esercizio.

4.2.8.1.2 Collegamenti con perni
La resistenza a taglio del perno ¢ pari a
Fyra=0,6 fue A/ ymo2, (4.2.69)
dove A & I"area~della sezione del perno ed f,, € la tensione a rottura del perno.
La resistenza a rifollamento dell’elemento in acciaio connesso dal perno ¢ pari a
Fora = 1,5 td Ly / ™o, 4.2.70)
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dove t ¢ lo spessore dell’elemento, d il diametro del perno e fy ¢ la tensione di snervamento
dell’acciaio usato per il perno.

Nella concezione delle connessioni con perni si deve aver cura di contenere le azioni flettenti, Iva
resistenza a flessione del perno ¢ data da

M ra= 1,5 W Ly / vmo, 4.2.71)
dove W ¢ il modulo (resistente) elastico della sezione del perno.

Qualora si preveda la sostituzione del perno durante la vita della costruzione, bisogha“limitare le
sollecitazioni di flessione e taglio sul perno e di compressione sul contorno dei ford. Per cui la forza
di taglio ed il momento agenti sul perno in esercizio, Fpgdse € MEgdser, devono “€ssere limitate
secondo le seguenti formula:

1—:b,Rd,ser =0,61td fyk / YM6ser > 1—:b,Ed,ser s (4272)
M Rd,ser = 0,8 W fyk / YM6,ser > MEd,ser (4273)

Inoltre, affinché il perno possa essere sostituito, ¢ necessario limitare 1€ tensioni di contatto, Gngq, al
valore limite, fypq = 2,5 fyk / Ymeser- Le tensioni di contatto possong’essere valutate con la formula
seguente

E- FEd,scr (dO _d)

G5 =0,591 o

(4.2.74)
dove con dy si ¢ indicato il diametro del foro di alloggiaméntordel perno, mentre Frg g € 1a forza di
taglio che il perno trasferisce a servizio ed E ¢ il modulo€lastico dell’acciaio.

4.2.8.2 Unioni saldate

Nel presente paragrafo sono considerate unioni’ saldate a piena penetrazione, a parziale
penetrazione, ed unioni realizzate con cordonid angolo. Per i requisiti riguardanti i procedimenti di
saldatura, i materiali d’apporto e i controlli idonei e necessari per la realizzazione di saldature dotate
di prestazioni meccaniche adeguate ai livelli di sicurezza richiesti dalla presente norma, si faccia
riferimento al § 11.3.4.5.

4.2.8.2.1Unioni con saldature a pienapenetrazione

I collegamenti testa a testa, a T{e a¥croce a piena penetrazione sono generalmente realizzati con
materiali d’apporto aventi resistenza uguale o maggiore a quella degli elementi collegati. Pertanto la
resistenza di calcolo dei collegamenti a piena penetrazione si assume eguale alla resistenza di
progetto del pitt debole tra gli‘clementi connessi. Una saldatura a piena penetrazione ¢ caratterizzata
dalla piena fusione del metallo di base attraverso tutto lo spessore dell’elemento da unire con il
materiale di apporto.

4.2.8.2.2 Unioni con saldature a parziale penetrazione

I collegamenti testa‘a testa, a T ¢ a croce a parziale penetrazione vengono verificati con gli stessi
criteri dei cordoni-d’angolo (di cui al successivo § 4.2.8.2.4.).

L’altezza di~gola dei cordoni d’angolo da utilizzare nelle verifiche ¢ quella teorica, corrispondente
alla prepatazione adottata e specificata nei disegni di progetto, senza tenere conto della penetrazione
e del spyrametallo di saldatura, in conformita con la norma UNI EN ISO 9692-1:2005.

4,2.8.2.3 Unioni con saldature a cordoni d’angolo

La resistenza di progetto, per unita di lunghezza, dei cordoni d’angolo si determina con riferimento

all’altezza di gola “a”, cioe all’altezza “a” del triangolo iscritto nella sezione trasversale del cordone

— 110 —



4-2-2008 Supplemento ordinario alla GAZZETTA UFFICIALE Serie generale - n. 29

stesso (Fig. 4.2.4).

Figura 4.2.4 - Definizione dell’area di gola per le saldature a cordone d’angolo.

La lunghezza di calcolo L ¢ quella intera del cordone, purché questo non abbia estremita
palesemente mancanti o difettose.

Eventuali tensioni o definite al § successivo agenti nella sezione trasversale del cotdone, inteso
come parte della sezione resistente della membratura, non devono essere prese in‘considerazione ai
fini della verifica del cordone stesso.

Per il calcolo della resistenza delle saldature con cordoni d’angolo, qualora §i faccia riferimento ai
modelli di calcolo presentati nel paragrafo seguente, si adottano i fattori parziali yy, indicati in Tab.
4.2.XII. E’ possibile utilizzare modelli contenuti in normative di comprovata validita, adottando
fattori parziali yy che garantiscano i livelli di sicurezza stabiliti nelle presénti norme.

Ai fini della durabilita delle costruzioni, le saldature correnti a cordeni intermittenti, realizzati in
modo non continuo lungo i lembi delle parti da unire, non .Sono’ ammesse in strutture non
sicuramente protette contro la corrosione.

Per le verifiche occorre riferirsi alternativamente alla sezione/di gola nella effettiva posizione o in
posizione ribaltata, come indicato nel paragrafo successivo.

4.2.8.2.4 Resistenza delle saldature a cordoni d’angolo

Allo stato limite ultimo le azioni di calcolo sui cordonj d’angolo si distribuiscono uniformemente
sulla sezione di gola (definita al § 4.2.8.2.3).

Nel seguito si indicano con o, la tensione normal¢ ¢ con 1, la tensione tangenziale perpendicolari
all’asse del cordone d’angolo, agenti nella sezione di gola nella sua posizione effettiva, e con 6| la
tensione normale e con 1|| la tensione tangenziale parallele all’asse del cordone d’angolo. La
tensione normale || non influenza la resistenza del cordone.

Considerando la sezione di gola nellawsua effettiva posizione, si pud assumere la seguente
condizione di resistenza

[ 248t +1*) 1% <fu/ (Byw) (4.2.75)
dove
[ € la resistenza a rottura del pilLdebole degli elementi collegati,

B = 0,80 per acciaio S235,50:85 per acciaio S275, 0,90 per acciaio S355, 1,00 per acciaio S420 e
S460.

In alternativa, detta a I’alt¢zza di gola, si pud adottare cautelativamente il criterio semplificato

E, olFoa <1, (4.2.76)

w,Ed

dove Fy kg ¢ 1a forza di calcolo che sollecita il cordone d’angolo per unita di lunghezza e Fyrq ¢ la
resistenza di calcolo del cordone d’angolo per unita di lunghezza

E, o=l (V381 ) (4.2.77)

Considerando la sezione di gola in posizione ribaltata, si indicano con n; e con t; la tensione
normalese la tensione tangenziale perpendicolari all’asse del cordone.
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La verifica dei cordoni d’angolo si effettua controllando che siano soddisfatte simultanecamente I¢

due condizioni
v ny+t +Tﬁ <B g (4.2.78)
I [+[e[<B. £ #.2.79)

dove fyx ¢ la tensione di snervamento caratteristica ed i coefficienti B, ¢ B2 sono dati, in funzione del
grado di acciaio, in Tab. 4.2.XIV.

Tabella 4.2.XIV Valori dei coefficienti By e 3,

S235 | S275-S355 | S420 - S460

B1 0,85 0,70 0,62

B, 1,0 0,85 0,75

4.2.8.3 Unioni soggette a carichi da fatica

La resistenza a fatica relativa ai vari dettagli dei collegamenti’bullonati e saldati, con le relative
curve S-N, pud essere reperita in UNI EN 1993-1-9.

In ogni caso si adottano i coefficienti parziali indicati/in_Tab. 4.2.IX. In alternativa si possono
utilizzare modelli contenuti in normative di comprovatas validita, adottando fattori parziali yy che
garantiscano i livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti nefme.

4.2.8.4 Unioni soggette a vibrazioni, urti e/o inversioni di carico

Nei collegamenti soggetti a taglio e dinamicamente sollecitati, a causa di vibrazioni indotte da
macchinari oppure a causa di improvvise variazioni delle sollecitazioni dovute a urti o altre azioni
dinamiche, devono adottarsi apposite soluzioni tecniche che impediscano efficacemente lo
scorrimento.

A tal proposito si consiglia 1'utilizzo di giunzioni saldate, oppure, nel caso di unioni bullonate,
I'utilizzo di dispositivi anti-svitamentQ; bulloni precaricati, bulloni in fori calibrati o altri tipi di
bulloni idonei a limitare o eliminare 'l scorrimento.

4.2.9 REQUISITI PER A/PROGETTAZIONE E L’ESECUZIONE

4.2.9.1 Spessori Limite
I vietato I'uso di prefilati con spessore t <4 mm .

Una deroga a tale norma, fino ad uno spessore t = 3mm, ¢ consentita per opere sicuramente protette
contro la corrosioné, quali per esempio tubi chiusi alle estremita e profili zincati, od opere non
esposte agli agentt atmosferici.

Le limitazionidi cui sopra non riguardano elementi e profili sagomati a freddo.
4.2.9.2 Acciaio incrudito

E proibito I'impiego di acciaio incrudito in ogni caso in cui si preveda la plasticizzazione del
materiale (analisi plastica, azioni sismiche o eccezionali, ecc.) o prevalgano i fenomeni di fatica.

— 112 —



4-2-2008 Supplemento ordinario alla GAZZETTA UFFICIALE Serie generale - n. 29

4.2.9.3 Giunti di tipo misto

In uno stesso giunto ¢ vietato ’impiego di differenti metodi di collegamento di forza (ad esempio
saldatura e bullonatura), a meno che uno solo di essi sia in grado di sopportare I'intero sforzo,
ovvero sia dimostrato, per via sperimentale o teorica, che la disposizione costruttiva ¢ esente dal
pericolo di collasso prematuro a catena.

4.2.9.4 Problematiche specifiche

Per tutto quanto non trattato nelle presenti norme, in relazione a:

- Preparazione del materiale,

- Tolleranze degli elementi strutturali di fabbricazione e di montaggio,
- Impiego dei ferri piatti,

- Variazioni di sezione,

- Intersezioni,

- Collegamenti a taglio con bulloni normali e chiodi,

- Tolleranze foro — bullone. Interassi dei bulloni e dei chiodi. Distanze daimargini,
- Collegamenti ad attrito con bulloni ad alta resistenza,

- Collegamenti saldati,

- Collegamenti per contatto,

si puo far riferimento a normative di comprovata validita.

4.2.9.5 Apparecchi di appoggio

La concezione strutturale deve prevedere facilita di sostituzione degli apparecchi di appoggio, nel
caso in cui questi abbiano vita nominale pit breve di/quella della costruzione alla quale sono
connessi.

4.2.9.6 Verniciatura e zincatura

Gli elementi delle strutture in acciaio, a meno che siano di comprovata resistenza alla corrosione,
devono essere adeguatamente protetti medianté verniciatura o zincatura, tenendo conto del tipo di
acciaio, della sua posizione nella strutturawe” dell’ambiente nel quale ¢ collocato. Devono essere
particolarmente protetti i collegamenti bullonati (precaricati e non precaricati), in modo da impedire
qualsiasi infiltrazione all’interno del eollegamento.

Anche per gli acciai con resistenza.alla corrosione migliorata (per i quali puo farsi utile riferimento
alla norma UNI EN 10025-5:2005) devono prevedersi, ove necessario, protezioni mediante
verniciatura.

Nel caso di parti inaccessibili, o profili a sezione chiusa non ermeticamente chiusi alle estremita,
dovranno prevedersi adeguati’ sovraspessori.

Gli elementi destinati adwessere incorporati in getti di calcestruzzo non devono essere verniciati:
possono essere invece-zincati a caldo.

4.2.10 CRITERI DI DURABILITA

La durabilita déve assicurare il mantenimento nel tempo della geometria e delle caratteristiche dei
materiali de€lla’ struttura, affinché questa conservi inalterate funzionalita, aspetto estetico e
resistenza.

Al fine di garantire tale persistenza in fase di progetto devono essere presi in esame i dettagli
costruttivi, la eventuale necessita di adottare sovraspessori, le misure protettive ¢ deve essere
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definito un piano di manutenzione (ispezioni, operazioni manutentive ¢ programma di attuazion¢
delle stesse).

4.2.11 RESISTENZA AL FUOCO

Ie verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN..1993-1-2,
utilizzando i coefficienti vy (v. § 4.2.6) relativi alle combinazioni eccezionali.
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4.3 COSTRUZIONI COMPOSTE DI ACCIAIO - CALCESTRUZZO

Le presenti norme si applicano a costruzioni civili e industriali con strutture composte in acciaio e
calcestruzzo per quanto attiene ai requisiti di resistenza, funzionalita, durabilita, robustezza, ed
esecuzione.

Le strutture composte sono costituite da parti realizzate in acciaio per carpenteria ¢ da parti
realizzate in calcestruzzo armato (normale o precompresso) rese collaboranti fra loro con un sistema
di connessione appropriatamente dimensionato.

Per tutto quanto non espressamente indicato nel presente capitolo, per la progettazione strttturale,
I’esecuzione, i controlli ¢ la manutenzione deve farsi riferimento ai precedenti §§ 4.1 e 4.2relativi
alle costruzioni di calcestruzzo armato ed alle costruzioni di acciaio, rispettivamente.

4.3.1 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA
LLa valutazione della sicurezza ¢ condotta secondo i principi fondamentali illustratisnel Cap. 2.

I requisiti richiesti di resistenza, funzionalita, durabilita ¢ robustezza si gatantiscono verificando il
rispetto degli stati limite ultimi e degli stati limite di esercizio della stsuttura, dei componenti
strutturali e dei collegamenti descritti nella presente norma.

In aggiunta a quanto indicato in §§ 4.1 e 4.2, la sicurezza strutturale deve essere controllata per gli
stati limite indicati nel seguito.

4.3.1.1 Stati limite ultimi

Stato limite di resistenza della connessione acciaio — calcestruzzo, al fine di evitare la crisi del
collegamento tra elementi in acciaio ed elementi in calcestiuzzo con la conseguente perdita del
funzionamento composto della sezione.

4.3.1.2 Stati limite di esercizio

Stato limite di esercizio della connessione acciaio — calcestruzzo, al fine di evitare eccessivi
scorrimenti fra 1’elemento in acciaio ¢ l’elemento in calcestruzzo durante 1’esercizio della
costruzione.

4.3.1.3 Fasi costruttive

Le fasi costruttive, quando rilevantiy.devono essere considerate nella progettazione, nell’analisi e
nella verifica delle strutture composte.

4.3.2 ANALISI STRUTTFURALE
Il metodo di analisi deve/essere coerente con le ipotesi di progetto.

I’analisi deve essere basata su modelli strutturali di calcolo appropriati, a seconda dello stato limite
considerato.

Occorre considerare~nell’analisi e nelle verifiche gli effetti del ritiro e della viscosita del
calcestruzzo e delle, variazioni di temperatura.
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4.3.2.1 Classificazione delle sezioni

La classificazione delle sezioni composte ¢ eseguita secondo lo schema introdotto per le sezioni-in
acciaio in § 4.2.3. Nel calcolo si possono adottare distribuzioni di tensioni plastiche o elastiche _per
le classi 1 e 2, mentre per le classi 3 e 4 si debbono utilizzare distribuzioni di tensioni elastiche.

In particolare, per le sezioni di classe 1 ¢ 2, ’armatura di trazione Ag in soletta, posta all’interno
della larghezza collaborante ed utilizzata per il calcolo del momento plastico, deve essere.realizzata
con acciaio B450C e rispettare la condizione

AgZps-Ag
p — fyk fclm 1 + kafclm . (4.3.1)
T35 £, \1+h/(22,) 235 f,

dove Ac ¢ l'area della piattabanda di calcestruzzo, fum ¢ la resistenza media di trazione del
calcestruzzo, fyx e fy sono la resistenza caratteristica a snervamento dell’acciaio di struttura e di
quello d’armatura rispettivamente, h, ¢ lo spessore della soletta di calcestruzzo, 7o ¢ la distanza tra il
baricentro della soletta di calcestruzzo non fessurata e il baricentro“della sezione composta non
fessurata, O ¢ pari ad 1 per le sezioni in classe 2 € a 1,1 per le sezioniin classe 1.

4.3.2.2 Metodi di analisi globale

Gli effetti delle azioni possono essere valutati mediante 17analisi globale elastica anche quando si
consideri la resistenza plastica, 0 comunque in campo nop-lineare delle sezioni trasversali.

[’analisi elastica globale deve essere utilizzata per’ € sverifiche agli stati limite di esercizio,
introducendo opportune correzioni per tenere conto deglieffetti non-lineari quali la fessurazione del
calcestruzzo, e per le verifiche dello stato limite difatica.

Per sezioni di classe 3 e 4 si debbono considerar¢ esplicitamente gli effetti della sequenza di
costruzione e gli effetti della viscosita e del ritiro.

Gli effetti del trascinamento da taglio e dell’instabilita locale devono essere tenuti in debito conto
quando questi influenzino significativamente’1’analisi.

4.3.2.2.1 Analisi lineare elastica

In questo tipo di analisi si devonodighere in conto, per quanto possibile, i fenomeni non-lineari,
quali la viscosita e la fessurazioneéygli effetti della temperatura e le fasi costruttive.

Per costruzioni poco sensibili“ai fenomeni del secondo ordine e quindi non suscettibili di problemi
di stabilita globale, ¢ possibile.tenere in conto la viscosita nelle travi di impalcato sostituendo 1’area
delle porzione in calcesttuzzo, A., con aree equivalenti ridotte in ragione del coefficiente di
omogeneizzazione n calcolato per breve e lungo termine. Salvo piu precise valutazioni, il modulo di
elasticita del calcestruzzoe“per effetti a lungo termine pud essere considerato pari al 50% del suo
valore medio istantaneo, Ecpm.

Per tenere in conto 1a fessurazione delle travi composte ¢ possibile utilizzare due metodi.

11 primo consiste nell’effettuare una prima analisi “non fessurata” in cui I’inerzia omogeneizzata di
tutte le travi ¢\pari a quella della sezione interamente reagente, EJ;. Individuate, alla conclusione
dell’analisi, le sezioni soggette a momento flettente negativo, nelle quali si hanno fenomeni di
fessurazione, si esegue una seconda analisi “fessurata”. In tale analisi la rigidezza EJ; ¢ assegnata
alle porzioni di trave soggette a momento flettente positivo, mentre la rigidezza fessurata ottenuta
trascurando il calcestruzzo teso, El, ¢ assegnata alle porzioni di trave soggette a momento flettente
negativo. La nuova distribuzione delle rigidezze e delle sollecitazioni interne ¢ utilizzata per le
veérifiche agli stati limite di servizio ed ultimo.

11 secondo metodo, applicabile alle travi continue in telai controventati in cui le luci delle campate
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non differiscono tra loro di pitt del 60%, considera una estensione della zona fessurata all’estremita
di ogni campata, caratterizzata da rigidezza EJ,, pari al 15% della luce della campata; la rigidezza
EJ; ¢ assegnata a tutte le altre zone.

La rigidezza delle colonne deve essere assunta pari al valore indicato in § 4.3.5.2 della presente
norma.

Gli effetti della temperatura devono essere considerati nel calcolo quando influenti. Tali effetfi

possono solitamente essere trascurati nella verifica allo stato limite ultimo, quando gli elementi
strutturali siano in classe 1 0 2 € quando non vi siano pericoli di instabilita flesso-torsionale.

Il momento flettente ottenuto dall’analisi elastica puo essere ridistribuito in modo da séddisfare
ancora I’equilibrio tenendo in conto gli effetti del comportamento non-lineare dei matériali e tutti i
fenomeni di instabilita.

Per le verifiche allo stato limite ultimo, ad eccezione delle verifiche a fatica, ilsmomento elastico
pud essere ridistribuito quando la trave composta ¢ continua o parte di un telaio centroventato, ¢ di
altezza costante, non vi ¢ pericolo di fenomeni di instabilita.

Nel caso di travi composte parzialmente rivestite di calcestruzzo, occorré. ahche verificare che la
capacita rotazionale sia sufficiente per effettuare la ridistribuzione, trascurando il contributo del
calcestruzzo a compressione nel calcolo del momento resistente ridotto nella situazione ridistribuita.

La riduzione del massimo momento negativo non deve eccedere le pefcentuali indicate nella Tab.
43.1

Tabella. 4.3.1 Limiti della ridistribuzione del momento negativo sugli appoggi.

Classe della sezione 1 2 3 4
Analisi “non-fessurata” 40 30 20 10
Analisi “fessurata” 25 15 10 0

Se si utilizzano profili di acciaio strutturale di grado.S355 o superiore la ridistribuzione pud essere
fatta solo con sezioni di classe 1 ¢ classe 2, e non deve superare il 30% per le analisi “non fessurate”
ed il 15% per le “analisi fessurate”.

4.3.2.2.2 Analisi plastica

I’analisi plastica puo essere utilizzata pereseguire le verifiche allo stato limite ultimo quando:

- tutti gli elementi sono in acciaio e-composti acciaio-calcestruzzo;

- quando i materiali soddisfano iequisiti indicati in § 4.3.3.1;

- quando le sezioni sono di classe I

- quando i collegamenti trave‘colonna sono a completo ripristino di resistenza plastica e sono
dotati di adeguata capacita di rotazione o di adeguata sovraresistenza.

Inoltre, nelle zone in cui &-stipposto lo sviluppo delle deformazioni plastiche (cerniere plastiche), ¢

necessario

- che i profili in acetaio siano simmetrici rispetto al piano dell’anima,

- che la piattabanda compressa sia opportunamente vincolata,

- che la capacita rotazionale della cerniera plastica sia sufficiente.

4.3.2.2.3 Analisi non lineare

I’analisi'non lineare deve essere eseguita secondo le indicazioni in § 4.2.3.3.

I materiali devono essere modellati considerando tutte le loro non-linearita ¢ deve essere tenuto in
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conto il comportamento della connessione a taglio tra gli elementi delle travi composte.

influenza delle deformazioni sulle sollecitazioni interne deve essere tenuta in conto;
rappresentando opportunamente le imperfezioni geometriche.

4.3.2.3 Larghezze efficaci

La distribuzione delle tensioni normali negli elementi composti, deve essere determindta O mediante
una analisi rigorosa o utilizzando nel calcolo la larghezza efficace della soletta.

La larghezza efficace, bes, di una soletta in calcestruzzo pud essere determinata mediante
I’espressione

begi=bo+be1+bez, 4.3.2)

dove by ¢ la distanza tra gli assi dei connettori e bg=min (Ls/8, b;) ¢lil yalore della larghezza
collaborante da ciascun lato della sezione composta (vedi fig. 4.3.1).

bcff

el bc ch

IR SRR IR 777 /7177 % DA

b, b, o b,

s ol l !

Figura 4.3.1. - Definizione della larghezza efficace byg e delle aliquote b,;.

L. nelle travi semplicemente appoggiate/€ la luce della trave, nelle travi continue ¢ la distanza
indicata in fig. 4.3.2.

Per gli appoggi di estremita la formula diviene

beff=bo+l3 1 be1 +B2be27 (43 %)

dove B =[O,55+0,025- ]l;e jS],O .

el
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L= 085y |
for bsﬁ‘vs‘

Ly ) L3
Ly Laf2  LaM LaM Lafd Laid

Figura 4.3.2 - Larghezza efficace, b, e luci equivalenti, L,, per le travijcontinue

4.3.2.4 Effetti delle deformazioni

In generale, ¢ possibile effettuare:

- Tanalisi del primo ordine, imponendo I’equilibrio sulla configuirazione iniziale della struttura;

- TDanalisi del secondo ordine, imponendo ’equilibrio sulla“configurazione deformata della
struttura.

Gli effetti della geometria deformata (effetti del secondo ordine) devono essere considerati se essi
amplificano significativamente gli effetti delle aziohi © modificano significativamente il
comportamento strutturale. [.’analisi del primo ordine-pud essere utilizzata quando 1’incremento
delle sollecitazioni dovuto agli effetti del secondo ordine ¢ inferiore al 10%. Tale condizione &
ritenuta soddisfatta se

0 210, (4.3.4)

dove o, ¢ il fattore amplificativo dei carichi di progetto necessario per causare fenomeni di perdita
della stabilita dell’equilibrio elastico.

Per i telai il valore di o, pud essere calcoldto’ utilizzando I’espressione valida per le costruzioni in
acciaio di cui al punto § 4.2.3.4.

4.3.2.5 Effetti delle imperfezioni
Nell’analisi strutturale si deve tenere conto, per quanto possibile, degli effetti delle imperfezioni.

A tal fine possono adottarsi adeguate imperfezioni geometriche equivalenti, a meno che tali effetti
non siano inclusi implicitamgnte nel calcolo della resistenza degli elementi strutturali.

Si devono considerare nél calcolo:

- le imperfezioni globali per i telai o per i sistemi di controvento;

- le imperfezioni locali per i singoli elementi strutturali.

Nell’ambito dellZanalisi globale della struttura, le imperfezioni degli elementi composti soggetti a

compressione possono essere trascurate durante ’esecuzione dell’analisi del primo ordine. e
imperfezioni degli elementi strutturali possono essere trascurate anche nelle analisi al secondo

ordine se
- fN
A<0,5- |—BBE (4.3.5)
N4
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dove A ¢ la snellezza adimensionale dell’elemento, calcolata in § 4.3.5.2, Npirk € la resistenza‘a
compressione caratteristica dell’elemento, ovvero ottenuta considerando tutte le resistenze_dei
materiali senza coefficienti parziali di sicurezza e Ngq4 ¢ lo sforzo assiale di progetto.

Gli effetti delle imperfezioni globali devono essere tenuti in conto secondo quanto prescritto.per le
strutture in acciaio al punto § 4.2.3.5 della presente norma.

Le imperfezioni, rappresentate da una curvatura iniziale delle colonne composte € delle'meémbrature
composte in genere, sono gia considerate nelle curve della Tab. 4.3.111. Per le travi disimpalcato le
imperfezioni sono riportate nella formula di verifica nei riguardi dell’instabilita flesso-torsionale.

Per gli elementi in acciaio le imperfezioni sono gia considerate nelle formule,di verifica per
I’instabilita riportate in § 4.2.4.1.3 della presente norma.

4.3.3 RESISTENZE DI CALCOLO

La resistenza di calcolo dei materiali f; ¢ definita mediante 1’espressione:
fy=—, 4.3.6)

dove fx ¢ la resistenza caratteristica del materiale.

In particolare, nelle verifiche agli stati limite ultimi si assume

Ye (calcestruzzo) = 1,5 ;

Ya (acciaio da carpenteria) = 1,05 ;

¥s (acciaio da armatura) = 1,15 ;

Vv (connessioni) = 1,25 .

Nelle verifiche agli stati limite di esercizio si assume/ym = 1.

Nelle verifiche in situazioni di progetto eccezionali si assume Yy = 1.

Si assumono per i differenti materiali (acciaio*da carpenteria, lamiere grecate, acciaio da armatura,
calcestruzzo, ecc.) le resistenze caratteristiche fi definite nel Cap. 11 delle presenti norme. Nella
presente sezione si indicano con fy, fg4 [ e fo, rispettivamente, le resistenze caratteristiche
dell’acciaio strutturale, delle barre d’armatura, della lamiera grecata e del calcestruzzo.

4.3.3.1 Materiali

4.3.3.1.1 Acciaio

Per le caratteristiche degli_acciai (strutturali, da lamiera grecata ¢ da armatura) utilizzati nelle
strutture composte di aécidio e calcestruzzo si deve fare riferimento al § 11.3 delle presenti norme.

Le prescrizioni generali relative alle saldature, di cui al § 11.3 delle presenti norme, si applicano
integralmente. Particolari cautele dovranno adottarsi nella messa a punto dei procedimenti di
saldatura degli acCcidi con resistenza migliorata alla corrosione atmosferica (per i quali pud farsi
utile riferimento alla norma UNI EN 10025-5:2005).

Per le procedute di saldatura dei connettori ed il relativo controllo si pud fare riferimento a
normative consolidate.

Nel caso situtilizzino connettori a piolo, I’acciaio deve rispettare le prescrizioni di cui al § 11.3.4.7.
4.3.3,2 Calcestruzzo

Le caratteristiche meccaniche del calcestruzzo devono risultare da prove eseguite in conformitd alle
indicazioni delle presenti norme sulle strutture di cemento armato ordinario 0 precompresso.
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Nei calcoli statici non puo essere considerata né una classe di resistenza del calcestruzzo inferiore a
C20/25 né una classe di resistenza superiore a C60/75; per i calcestruzzi con aggregati leggeri, la
cui densita non pud essere inferiore a 1800 kg/m”, le classi limite sono LC20/22 e LC55/60.

Per classi di resistenza del calcestruzzo superiori a C45/55 e LC 40/44 si richiede che prima
dell’inizio dei lavori venga eseguito uno studio adeguato e che la produzione segua specifiche
procedure per il controllo qualita.

Qualora si preveda I’utilizzo di calcestruzzi con aggregati leggeri, si deve considerare che i valori
sia del modulo di elasticita sia dei coefficienti di viscosita, ritiro e dilatazione termica dipendono
dalle proprieta degli aggregati utilizzati; pertanto i valori da utilizzare sono scelti in‘.base alle
proprieta del materiale specifico.

Nel caso si utilizzino elementi prefabbricati, si rinvia alle indicazioni specifichetdelle presenti
norme.

4.34 TRAVICON SOLETTA COLLABORANTE

4.3.4.1 Tipologia delle sezioni

Le sezioni resistenti in acciaio delle travi composte, fig. 4.3.3, si classificano secondo i criteri di cui
in § 4.2.3.1.

Qualora la trave di acciaio sia rivestita dal calcestruzzo, le anime possono essere (rattate come
vincolate trasversalmente ai fini della classificazione dellassezione purché il calcestruzzo sia
armato, collegato meccanicamente alla sezione di acciaio, edin grado di prevenire 1’instabilita
dell’anima e di ogni parte della piattabanda compressa nella’direzione dell’anima.

Figura 4.3.3 - Tipologie di sezione composte per travi..

4.3.4.2 Resistenza delle sezioni

11 presente paragrafo tratta sezioni<Composte realizzate con profili ad I o H e soletta collaborante.
Metodi e criteri di calcolo per la detérminazione delle caratteristiche resistenti di sezione di travi
composte rivestite possono essere trovate nel § 6.3 della UNI EN1994-1-1.

In ogni caso, ’applicazione di unf metodo di analisi elasto-plastico basato su procedure numeriche
consente di definire la resiStenza di sezioni di qualunque forma, a patto di tenere conto in modo
completo del comportametito'di ogni parte della sezione composta.

4.3.4.2.1 Resistenza a flessione

Il momento resistent¢ della sezione composta pud essere ricavato utilizzando differenti metodi:
elastico, applicabile a qualunque tipo di sezione ¢ limitato al comportamento lineare dei materiali,
plastico, quando’1a sezione ¢ di classe 1 o 2; elasto-plastico, applicabile a qualunque tipo di sezione.
La lamierdsgrecata utilizzata per la realizzazione dei solai collaboranti € disposta con le greche
parallelamente all’asse del profilo in acciaio non deve essere considerata nel calcolo del momento
resistente.
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4.3.4.2.1.1 Metodo elastico

Il momento resistente elastico ¢ calcolato sulla base di una distribuzione elastica delle tensioni nella
sezione. Si deve trascurare il contributo del calcestruzzo teso. Il momento resistente elastico, Mg, ¢
calcolato limitando le deformazioni al limite elastico della resistenza dei materiali: fe_per il
calcestruzzo, fyq per ’acciaio strutturale e foq per le barre d’armatura.

4.3.4.2.1.2 Metodo plastico

I momento resistente, My rg, 81 valuta nell’ipotesi di conservazione delle sezioni piane, assumendo
un configurazione delle tensioni nella sezione equilibrata. I.’armatura longitudinale in soletta si
assume plasticizzata, cosi come la sezione di acciaio. A momento positivo, la_s€zione efficace del
calcestruzzo ha una tensione di compressione pari 0,85fcq, fornendo una risultante di compressione
che tiene conto del grado di connessione a taglio. La resistenza del galCestruzzo a trazione ¢
trascurata.

4.3.4.2.1.3 Metodo elasto-plastico

II momento resistente della sezione ¢ ricavato attraverso unasanalisi non-lineare in cui sono
impiegate le curve tensioni-deformazioni dei materiali. E’ assunta la conservazione delle sezioni
piane. Il metodo ¢ applicabile a sezioni di qualunque classe; ¢ necessario quindi tenere in conto tutte
le non linearita presenti, gli eventuali fenomeni di instabilitd e.dl grado di connessione a taglio.

Un tale metodo di calcolo, essendo generale, pud essérendirettamente applicato anche a sezioni
composte rivestite, Fig. 4.3.3.

4.3.4.2.2 Resistenza a taglio

La resistenza a taglio verticale della trave metallica, Vcgrd, pud essere determinata in via
semplificativa come indicato in § 4.2.4.1.2. (Per/la soletta in cemento armato dovranno comunque
eseguirsi le opportune verifiche.

4.3.4.3 Sistemi di connessione acciaio — calcestruzzo

Nelle strutture composte si definiSeono sistemi di connessione i dispositivi atti ad assicurare la
trasmissione delle forze di scorrimento (ra acciaio e calcestruzzo.

Per le travi, sull’intera lunghezza devono essere previsti connettori a taglio ed armatura trasversale
in grado di trasmettere la férza~di scorrimento tra soletta e trave di acciaio, trascurando I’effetto
dell’aderenza tra le due partis

Il presente paragrafo si.applica unicamente a connettori che possono essere classificati come
“duttili” cosi come esposto in § 4.3.4.3.1, caratlerizzati da una capacita deformativa sufficiente per
consentire una distribuzione uniforme delle forze di scorrimento tra soletta e trave allo stato limite
ultimo.

Quando le sezioni di solo acciaio sono compatte (classe 1 e 2, secondo quanto definito ai §§ 4.2.3.1.
¢ 4.3.4.1.) e sono progettate utilizzando il metodo plastico, si pud utilizzare una connessione a taglio
a parziale wipristino di resistenza solo se il carico ultimo di progetto ¢ minore di quello che potrebbe
essere s@pportato dallo stesso elemento progettato con connessioni a completo ripristino di
resistenza. In questo caso il numero di connettori deve essere determinato mediante una teoria che
tenga conto sia del parziale ripristino sia della capacita deformativa dei connettori. Il grado di
connessione M ¢ inteso, percio, come il rapporto tra il numero dei connettori che assicurano il
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completo sviluppo del momento resistente plastico della sezione composta, ng, ed il numero
effettivo di connessioni a taglio presenti, n.

Le diverse tipologie dei connettori possono essere classificate secondo le seguenti categorie:
- connessioni a taglio;

- connessioni a staffa;

- connessioni composte da connettori a taglio e a staffa;

- connessioni ad attrito.

Nel presente paragrafo sono esposti metodi di calcolo per connessioni a taglio che impiegane pioli
con testa in cui la trazione agente sul singolo connettore a taglio risulta minore di 1/10 della sua
resistenza ultima.

4.3.4.3.1 Connessioni a taglio con pioli

4.3.4.3.1.1 Disposizione e limitazioni

I connettori a piolo devono essere duttili per consentire 1’adozione di un‘metodo di calcolo plastico;
tale requisito si ritiene soddisfatto se essi hanno una capacita deformativa a taglio superiore a 6 mm.
Precisazioni e limitazioni ulteriori, in particolare relative alle travate da ponte e alla distanza tra i
pioli, possono essere ricavate da normative di comprovata validita.

4.3.4.3.1.2 Resistenza dei connettori

La resistenza di calcolo a taglio di un piolo dotato di testa} saldato in modo automatico, con collare
di saldatura normale, posto in una soletta di calcestruzzo piéna puo essere assunta pari al minore dei
seguenti valori

Praa=0,8 f, (T d2/4)/ . (4.3.7)
Prac=0.29 o0 d® (T E)** /. (4.3.8)
dove
Yy ¢ il fattore parziale definito al § 4.3.3.
fi ¢ la resistenza a rottura dell’acciaio del piolo (comunque f; < MPa ),
fex ¢ la resistenza cilindrica del calcesttuzzo della soletta,
d ¢ il diametro del piolo, compreso.trd 16 e 25 mm;
hg ¢ I’altezza del piolo dopo la saldatura, non minore di 3 volte il diametro del gambo del piolo;
00=0,2 (hge/d+ 1) per 3<hy/d<4, (4.3.9a)
o=1,0 per hye /d > 4. (4.3.9b)

Nel caso di solette con lamiera grecata la resistenza di calcolo dei connettori a piolo, calcolata per la
soletta piena, deve essete convenientemente ridotta.

Per lamiera disposta ‘con le greche parallelamente all’asse del profilo, la resistenza della
connessione a taglio ¢ moltiplicata per il fattore riduttivo
k; =0,6-b,-(h, —h,)/h; <10, (4.3.10)

P

dove hy &1"dltezza del connettore, minore di hy+75mm, e hy. , h, € bo sono indicati in Fig.4.3.4(a).
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Figura 4.3.4(a) Disposizione della lamiera grecata rispetto al profilo in acciaio.

he

Se le greche sono orientate trasversalmente al profilo in acciaio (fig. 4.3.4(b)), il fattore riduttivo ¢
k,=0.7-b,-(h,=h,)/h*/ Jn,, 4.3.11)

dove n, ¢ il numero dei pioli posti dentro ogni greca. 11 valore di k; develessére sempre inferiore ai
valori riportati nella Tab. 4.3.1I; I’espressione di k; ¢ valida se h,<85mni‘e bo=h;, e con connettori di
diametro massimo pari a 20 mm nel caso di saldatura attraverso la lamiéra e pari a 22 mm nel caso
di lamiera forata.

Tabella. 4.3.11 Limiti superiori del coefficiente k,.

Serie generale - n. 29

Numero di pioli Spessore della | Connettori con ¢<20mm e saldati\| Tzamiera con fori e pioli saldati sul profilo
per greca lamiera attraverso la lamiera — diametro pioli 19 o0 22 mm
Nr=1 <1,0 0,85 0,75
>1,0 1,0 0,75
Nr=2 <1,0 0,70 0,60
>1,0 0,8 0,60
b, b,

L/—\ | m 2t |he hac IW L A'Fp "

Figura 4.3.4(b) Disposizione della lamiera grecata rispetto al profilo in acciaio.

4.3.4.3.2 Altri tipi di connettori

Per altri tipi di connettori, quali connettori a pressione, uncini e cappi, connettori rigidi nelle solette
piene, la resistenza ajtaglio si deve valutare secondo normative di comprovata validita.

4.3.4.3.3 Yalutazione delle sollecitazioni di taglio agenti sul sistema di connessione

Al fini della progettazione della connessione, la forza di scorrimento per unita di lunghezza pud
essere calcolata impiegando la teoria elastica o, nel caso di connettori duttili, la teoria plastica.

Nel casovdi analisi elastica, le verifiche devono essere condotte su ogni singolo connettore.

Pér connessioni duttili a completo ripristino, la massima forza totale di scorrimento di progetto, Vi
che deve essere contrastata da connettori distribuiti tra le sezioni critiche, si determina con
equazioni di equilibrio plastico.
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Se si utilizza per le sezioni trasversali la teoria elastica, anche la forza di scorrimento per unita di
lunghezza deve essere calcolata utilizzando la teoria elastica, considerando 1’aliquota di taglio che
agisce dopo che la connessione si ¢ attivata. Le proprieta statiche della sezione trasversale devono
essere uguali a quelle utilizzate nel calcolo delle tensioni normali.

4.3.4.3.4 Dettagli costruttivi della zona di connessione a taglio

1l copriferro al di sopra dei connettori a piolo deve essere almeno 20 mm. Lo spessore del piatto a
cui il connettore ¢ saldato deve essere sufficiente per I’esecuzione della saldatura e per una efficace
trasmissione delle azioni di taglio. La distanza minima tra il connettore e il bordo della piattabanda
cui ¢ collegato deve essere almeno 20 mm.

Ialtezza complessiva del piolo dopo la saldatura deve essere almeno 3 volte il diametfo del gambo
del piolo, d. La testa del piolo deve avere diametro pari ad almeno 1,5 d e spessote pari ad almeno
0,4 d. Quando i connettori a taglio sono soggetti ad azioni che inducono sollecitazioni di fatica, il
diametro del piolo non deve eccedere 1,5 volte lo spessore del piatto a cuif eollegato. Quando i
connettori a piolo sono saldati sull’ala, in corrispondenza dell’anima del profilo in acciaio, il loro
diametro non deve essere superiore a 2,5 volte lo spessore dell’ala.

Quando i connettori sono utilizzati con le lamiere grecate per la realizzazione degli impalcati negli
edifici, ’altezza nominale del connettore deve sporgere non meno di 2 ¥olte il diametro del gambo
al di sopra della lamiera grecata. [.’altezza minima della greca che pud essere utilizzata negli edifici
¢ di 50 mm.

4.3.4.3.5 Armatura trasversale

[’armatura trasversale della soletta deve essere progettatd in modo da prevenire la rottura prematura
per scorrimento o fessurazione longitudinale nelle sezioni critiche della soletta di calcestruzzo a
causa delle elevate sollecitazioni di taglio create, dai connettori. I.’armatura deve essere
dimensionata in modo da assorbire le tensioni di seortimento agenti sulle superfici “critiche” di
potenziale rottura, a-a, b-b, c-c, d-d, esemplificate in Fig. 4.3.5.

Figura 4.3.5 - Tipiche superfici di collasso a taglio nelle piattabande di calcestruzzo.

La sollecitazione di taglio agente lungo le superfici critiche deve essere determinata coerentemente
con le ipotesi di caleolo assunte per la determinazione della resistenza della connessione.

[’area di armatura trasversale in una soletta piena non deve essere minore di 0,002 volte I’area del
calcestruzzo e devesessere distribuita uniformemente. In solette con lamiera grecata aventi nervature
parallele o perpendicolari all’asse della trave, I'area dell’armatura trasversale non deve essere
minore di 0,002 volte I'area del calcestruzzo della soletta posta al di sopra dell’estradosso della
lamiera grecata e deve essere uniformemente distribuita.
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4.3.4.4 Modalita esecutive

Le modalita esecutive devono essere conformi alle indicazioni della normativa consolidata.

4.3.4.5 Spessori minimi

Per gli elementi di acciaio della struttura composta valgono le regole stabilite al § 4.2.9.1. delle
presenti norme.

Nelle travi composte da profilati metallici e soletta in c.a. lo spessore della solettaCollaborante non
deve essere inferiore a 50 mm e lo spessore della piattabanda della trave di acciaio ¢ui’e collegata la
soletta non deve essere inferiore a 5 mm.

4.3.5 COLONNE COMPOSTE

4.3.5.1 Generalita e tipologie

Si considerano colonne composte soggette a compressione centrata, presso-flessione e taglio,
costituite dall’unione di profili metallici, armature metalliche e caleestruzzo, con sezione costante:
(a) sezioni completamente rivestite di calcestruzzo;

(b) sezioni parzialmente rivestite di calcestruzzo;

(c) sezioni scatolari rettangolari riempite di calcestruzzo;

(d) sezioni circolari cave riempite di calcestruzzo.

be
Cy_ b ey @
]

y - y 4

@

P s
P e

Figura 4.3.6 - Tipi‘di sezioni per colonne composte, trattate nel presente paragrafo .
In generale € possibile concepire qualunque tipo di sezione trasversale, in cui gli elementi in acciaio
e in calcestruzzo sono assemblati in modo da realizzare qualunque tipo di forma. Il progetto e le
verifiche di tali elementisstrutturali va eseguito utilizzando procedure numeriche affidabili che
tengano in conto le non=lnearita dei materiali ¢ dei sistemi di connessione, i fenomeni di ritiro e
viscosita, le non linéarita legate alle imperfezioni.
Nel seguito vengono fornite indicazioni per verificare le colonne composte pitt comuni, vedi fig.
4.3.6, che rispettano i seguenti requisiti:
1. lasezione ¢Wdoppiamente simmetrica;
2. il contributo meccanico di armatura 8, definito in § 4.3.5.2, & compreso tra 0,2 € 0,9;
3. la snéllezza adimensionale A , definita in § 4.3.5.2, ¢ inferiore a 2.0;
4.

per le sezioni interamente rivestite, fig. 4.3.6 (a), i copriferri massimi che si possono considerare
nel-ealcolo sono ¢y=0,4-b e ¢,=0,3-h;

54l rapporto tra ’altezza h, e la larghezza b, della sezione deve essere 0,2<h_/b_<5,0.
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Nei criteri di verifica, inoltre, si deve distinguere il caso in cui le sollecitazioni siano affidate
interamente alla struttura composta dal caso in cui la costruzione venga realizzata costruendo prima
la parte in acciaio e poi completandola con il calcestruzzo.

4.3.5.2 Rigidezza flessionale, snellezza e contributo meccanico dell’acciaio
1l contributo meccanico del profilato in acciaio ¢ definito della formula
goacly 1 (4.3.12)
Ya Nopird

dove con A, ¢ indicata I’area del profilo in acciaio € con Nprq la resistenza plastica’a sforzo
normale della sezione composta, definita in § 4.3.5.3.1.

LLa rigidezza flessionale istantanea della sezione composta, Eleg, da utilizzarsi pef la definizione del
carico critico euleriano ¢ data dalla formula

(EDeg =E.J, +EJ +k.E, T, (4.3.13)

dove k. ¢ un fattore correttivo pari a 0,6, mentre J,, J; ¢ J. sono i momenti diyinerzia rispettivamente
del profilo in acciaio, delle barre d’armature ¢ del calcestruzzo ed Ecqn ¢ il modulo elastico
istantaneo del calcestruzzo. La snellezza adimensionale della colonna € definita come

= N
A= |[RRE (4.3.14)
N

dove N, ¢ il carico critico euleriano definito in base alla rigidezza flessionale efficace della colonna
composta e Ny r € il valore caratteristico della resistenza a compressione dato da
N =A, £, +0,85 A o ¥A L, . (4.3.15)

pLRk

In fase di verifica allo stato limite ultimo, invece, (occorre tenere conto degli effetti del secondo
ordine, cosicché il valore della rigidezza flessionale diventa

(EDwrn =k, - (EHJa +EJ +k E.. T, ) , (4.3.16)

dove ko vale 0,9 e ke 1 € assunto pari a 0,5.

Quando una colonna ¢ particolarmente/snella, oppure quando la costruzione richiede particolari
livelli di sicurezza, ¢ necessario considerare anche i fenomeni a lungo termine.

4.3.5.3 Resistenza delle sezioni

4.3.5.3.1 Resistenza a compressione della sezione

La resistenza plastica dellazsezione composta a sforzo normale pud essere valutata, nell’ipotesi di
completa aderenza tra i matériali, secondo la formula

Ay fg A,-085f, A, -f
vk + C ck + s tsk .

Ya Ye ¥s
dove A,, Ac, A sono, rispettivamente, le aree del profilo in acciaio, della parte in calcestruzzo e
delle barre d’asmatura. Nel caso in cui si adottino sezione riempite rettangolari o quadrate, (fig.
4.3.6 ¢), ¢ possibile tenere in conto ’effetto del confinamento del calcestruzzo all’interno del tubo,

considerando o.=1. Per le colonne a sezione circolare riempite con calcestruzzo (fig.4.3.6 d) si pud
tenere in conto 1’effetto del confinamento del calcestruzzo offerto dall’acciaio.

(4.3.17)

Npl.Rd =
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4.3.5.3.2 Resistenza a taglio della sezione

La sollecitazione di taglio Viq agente sulla sezione deve essere distribuita tra la porzione in aceiaio
e la porzione in calcestruzzo in modo da risultare minore o uguale della resistenza di ognuna“delle
due parti della sezione. In assenza di analisi pilt accurate il taglio pud essere suddiviso utilizzando la
seguente formula

MpLu,Rd
M, g (4.3.18)
Vc,m = Vg — Va‘]"td

Va,nd =Vg,-

dove Mpirq € il momento resistente della sezione composta mentre Mpara € il momento resistente
della sola sezione in acciaio. In generale la sollecitazione di taglio sulla parte'in acciaio, V, g4, non
deve eccedere il 50% del taglio resistente della sola sezione in acciaios Viera (§ 4.2.4.1.2), per
poterne cosi trascurare 1’influenza sulla determinazione della curva di interazione N-M. In caso
contrario ¢ possibile tenerne in conto gli effetti (interazione taglio e flessione) riducendo la tensione
di snervamento dell’anima (§ 4.2.4.1.2). Per semplicita ¢ possibile procedere assegnando tutta
I’azione di taglio Vgg alla sola parte in acciaio.

4.3.5.4 Stabilita delle membrature

4.3.5.4.1 Colonne compresse

La resistenza all’instabilita della colonna composta ¢ data.dalla formula

Ny ra =X NpI,Rd (4.3.19)

dove Nyira ¢ la resistenza definita in § 4.3.5.3. 3¢ ¢ il coefficiente riduttivo che tiene conto dei

fenomeni di instabilita, definito in funzione della snellezza adimensionale dell’elemento A con la
formula

! <10, (4.3.20)

A=—TF7——=5
oo T

dove @ =0.5[1+OL(X—0.2)+X2] ¢ ol ¢/l fattore di imperfezione, ricavato dalla Tab. 4.3.111.

4.3.5.4.2 Instabilita locale

I fenomeni di instabilita locale possono essere ignorati nel calcolo delle colonne se sono rispettate le
seguenti disuguaglianze:

d 235 . . . .
n <90- - per colonne circolari cave riempite; (4.3.21)
y
d 235 . . .
n <52- e per colonne rettangolari cave riempite; (4.3.22)
y
b 235 _ . . .
. <44- e per sezioni parzialmente rivestite; (4.3.23)
f v
c2 max{40mm;%} per sezioni completamente rivestite; (4.3.24)

dove b e t; sono rispettivamente la larghezza e 1o spessore delle ali del profilo ad To H; d e t sono
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invece il diametro e lo spessore della sezione dei profili cavi; ¢ ¢ il copriferro esterno delle sezioni
interamente rivestite.

Tabella. 4.3.1I1 Curve di instabilita e fattori di imperfezione

. . . . Curva di instabilita
Tipo sezione Inflessione intorno

all’ asse

y-y b
z-7 c
y-y b
7-7 c
()
a
(p.<3%)
b
(3%<p<6%)
© pPs=AJA, (Afarea armature, A, area calcestruzzo)
Curva di instabilita a b c
Fattore di imperfezione o 0,21 0,34 0,49

4.3.5.4.3 Colonne pressoinflesse
La verifica a presso-flessione della colonna composta ¢ condotta controllando che
Mgq<omn-MpiraNEga), (4.3.25)

dove Mgg, associato allo sforzo,normale Ngq, ¢ il massimo valore del momento flettente nella
colonna, calcolato considerando,.se rilevanti, i difetti di rettilineitd della colonna, vedi Tab. 4.3. III,
e gli effetti del secondo ordine.e My ra(Ngq) il momento resistente disponibile, funzione di Ngq.

11 coefficiente ow ¢ assuntopari a 0,9 per gli acciai compresi tra le classi S235 ed S355, mentre per
1’S420 ¢ 1’S460 ¢ posto pari a 0,8.

Gli effetti dei fenomeni del secondo ordine possono essere tenuti in conto incrementando 1 momenti
ottenuti dall’analisi ¢lastica tramite il coefficiente amplificativo

k=B >0, (4.3.26)
1_h
N

cr

in cui N, & il carico critico euleriano e B & un coefficiente che dipende dalla distribuzione del
momento.flettente lungo I’asse dell’elemento.
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11 coefficiente B ¢ assunto pari ad 1, quando I’andamento del momento flettente ¢ parabolico £
triangolare con valori nulli alle estremita della colonna, ed ¢ dato da

[3=O,66+0,44'%20,44 (4.3.27)

min

quando I’andamento ¢ lineare, con My,.x € My, 1 momenti alle estremita della colonna, €oncordi se
tendono le fibre poste dalla stessa parte dell’elemento (se M € costante Mupax=Mmin € BE1,1).

4.3.5.5 Trasferimento degli sforzi tra componente in acciaio e componente in calcestruzzo

La lunghezza di trasferimento degli sforzi tra acciaio e calcestruzzo non deversuperare il doppio
della dimensione maggiore della sezione trasversale oppure, se minore, unsterzo dell’altezza della
colonna.

Qualora, nel trasferimento degli sforzi, si faccia affidamento sulla resisténza dovuta all’aderenza ed
all’attrito, il valore puntuale della tensione tangenziale puo calcolarsi médiante un’analisi elastica in
fase non fessurata. Il valore puntuale massimo non deve superare de/tensioni tangenziali limite di
aderenza fornite nel paragrafo successivo.

Se si realizza un collegamento meccanico, utilizzando connettori duttili di cui al § 4.3.4.3.1, si pud

effettuare una valutazione in campo plastico degli sforzi trasferitt, ripartendoli in modo uniforme fra
i connettori.

Nelle sezioni parzialmente rivestite composte con profili metallici a doppio T, il calcestruzzo tra le
ali deve essere collegato all’anima mediante staff€ Andividuando un chiaro meccanismo di
trasferimento tra il calcestruzzo e I’anima; in particolare le staffe devono essere passanti o saldate,
oppure si devono inserire connettori.

4.3.5.5.1 Resistenza allo scorrimento fra i componenti

La resistenza allo scorrimento fra profili in acciaio e calcestruzzo ¢ dovuta alle tensioni di aderenza,
all’attrito all’interfaccia acciaio-calcestruzzg nonché al collegamento meccanico; la resistenza deve
essere tale da evitare scorrimenti rilevanti.che possano inficiare i modelli di calcolo considerati.
Nell’ambito del metodo di verificasagly stati limiti si pud assumere una tensione tangenziale di
progetto dovuta all’aderenza ed allZattrito, fino ai seguenti limiti:

- 0,3 MPa, per sezioni completamente rivestite;

- 0,55 MPa, per sezioni circolatiiempite di calcestruzzo;

- 0,40 MPa, per sezioni rettangolari riempite di calcestruzzo;

- 0,2 MPa, per le ali dellessezioni parzialmente rivestite;

- 0 (zero), per ’anima dell¢)sezioni parzialmente rivestite.

Se tali limiti vengono superati, I’intero sforzo va affidato a collegamenti meccanici. Il collegamento
meccanico tra il profilo in acciaio a doppio T ed il calcestruzzo puo essere realizzato mediante
staffe saldate all’anima del profilo oppure passanti; un altro meccanismo di connessione pud essere
realizzato con piolta taglio. In ogni caso ¢ necessario definire un sistema di connessione dal chiaro
funzionamento,meccanico per il trasferimento delle sollecitazioni.

Qualora vi' siano connettori a piolo sull’anima di sezioni in acciaio a doppio T o similari, le ali
limitanoA*espansione laterale del calcestruzzo incrementando la resistenza a taglio dei pioli. Questa
resistenza.aggiuntiva si pud assumere pari a WPrqa/2, vedi Fig. 4.3.7, su ogni ala per ogni fila di pioli,
essendo Prq la resistenza del singolo connettore. Si pud assumere L =0,5. Tali valori delle resistenze
mecedniche sono considerati validi se la distanza tra le ali rispetta le limitazioni (vedi Fig. 4.3.7):

- 300 mm, se ¢ presente un connettore per fila;
- 400 mm, se sono presenti due connettori per fila;
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- 600 mm, se sono presenti tre o pill connettori per fila.

Figura 4.3.7 - Disposizione dei pioli per la connessione meccanica acciaio-calcestruzze.

4.3.5.6 Copriferro e minimi di armatura

Si devono rispettare le seguenti limitazioni:

- il copriferro dell’ala deve essere non minore di 40 mm, né minore di 1/6 della larghezza
dell’ala;

- il copriferro delle armature deve essere in accordo con le disposizioni-telative alle strutture in
cemento armato ordinario.

Le armature devono essere realizzate rispettando le seguenti indicazieni:

- D'armatura longitudinale, nel caso che venga considerata nel ealcolo, non deve essere inferiore
allo 0,3% della sezione in calcestruzzo;

- Tarmatura trasversale deve essere progettata seguende|le regole delle strutture in cemento
armato ordinario;

- la distanza tra le barre ed il profilo pud essere inferiote a quella tra le barre oppure nulla; in
questi casi il perimetro efficace per I’aderenza acciaig-calcestruzzo deve essere ridotto alla meta
0 a un quarto, rispettivamente;

- le reti elettrosaldate possono essere utilizzate, come staffe nelle colonne rivestite ma non
possono sostituire 1’armatura longitudinale.

Nelle sezioni riempite di calcestruzzo generalmente 1’armatura non ¢ necessaria.

4.3.6 SOLETTE COMPOSTE CONALAMIERA GRECATA

Si definisce come composta una soletta in calcestruzzo gettata su una lamiera grecata, in cui

quest’ultima, ad avvenuto indurimento del calcestruzzo, partecipa alla resistenza dell’insieme

costituendo interamente o in parte I"armatura inferiore.

La trasmissione delle forze di scomrimento all’interfaccia fra lamiera e calcestruzzo non pud essere

affidata alla sola aderenza, ma si-devono adottare sistemi specifici che possono essere:

- a ingranamento meccanico~fornito dalla deformazione del profilo metallico o ingranamento ad
attrito nel caso di profili\sagomati con forme rientranti, (a) e (b), Fig. 4.3.8;

- ancoraggi di estremita~costituiti da pioli saldati o altri tipi di connettori, purch¢ combinati a
sistemi ad ingranamento (c), Fig. 4.3.8;

- ancoraggi di esteemita ottenuti con deformazione della lamiera, purch¢ combinati con sistemi a
ingranamentg_per attrito, (d) Fig. 4.3.8.

Occorre in ogni_caso verificare 1’efficacia e la sicurezza del collegamento tra lamiera grecata e

calcestruzzo.
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Figura 4.3.8 - Tipiche forme di connessione per ingranamento delle solette composte.

4.3.6.1 Analisi per il calcolo delle sollecitazioni

Nel caso in cui le solette siano calcolate come travi continue si possono utilizzare i seguenti metodi
di analisi, gia presentati nel paragrafo § 4.3.2.2:

(a) analisi lineare con o senza ridistribuzione;

(b) analisi globale plastica, a condizione che, dove vi sono richieste di rotazigne plastica, le sezioni
abbiano sufficiente capacita rotazionale;

(c) analisi elasto-plastica che tenga conto del comportamento non lineare’dei materiali.

I metodi lineari di analisi sono idonei sia per gli stati limite ultithi, sia per gli stati limite di
esercizio. I metodi plastici devono essere utilizzati solo nello state limite ultimo.
Si pud utilizzare, per lo stato limite ultimo, 1’analisi plastica.senza alcuna verifica diretta della

capacita rotazionale se si utilizza acciaio da armatura B450C (di cui al § 11.3.2.1) e se le campate
hanno luce minore di 3 m.

Se nell’analisi si trascurano gli effetti della fessurazione- del calcestruzzo, i momenti flettenti
negativi in corrispondenza degli appoggi interni possong gssere ridotti fino al 30%, considerando i
corrispondenti aumenti dei momenti flettenti positivi‘nelle campate adiacenti.

Una soletta continua puo essere progettata come una serie di campate semplicemente appoggiate; in
corrispondenza degli appoggi intermedi si raccomanda di disporre armature secondo le indicazioni
del successivo § 4.3.6.3.1.

4.3.6.1.1 Larghezza efficace per forze concentrate o lineari

Forze concentrate o applicate lungo una linea parallela alle nervature della lamiera possono essere
considerate ripartite su una larghezza.bin operando una diffusione a 45° sino al lembo superiore
della lamiera, vedi Fig. 4.3.9, secondo la formula

b, =b, +2(h, +h;) (4.3.27)

dove b, ¢ la larghezza su cui‘agisce il carico, h. & lo spessore della soletta sopra la nervatura e hg € lo
spessore delle finiture. Per stese di carico lineari disposte trasversalmente all’asse della greca si pud
utilizzare la medesima fomiula considerando come b, I’estensione della linea di carico. Possono
assumersi differenti larghezze efficaci by, in presenza di differenti dettagli di armatura nella soletta
cosi come indicato in-§.7.3.2 della CNR 10016/2000.

B,

[
e finitura ' % armatura
\ mn |\

it

Figura 4.3.9 - Diffusione del carico concentrato.
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4.3.6.2 Verifiche di resistenza allo stato limite ultimo

Si considereranno di regola le seguenti verifiche:
- resistenza a flessione;

- resistenza allo scorrimento;

- resistenza al punzonamento ed al taglio.

Ai fini della verifica allo scorrimento occorre conoscere la resistenza a taglio longitudinaley di
progetto Ty rq tipica della lamiera grecata prevista, determinata secondo i criteri di cui al Cap<11
delle presenti norme.

La resistenza di una soletta composta alle sollecitazioni di taglio-punzonamento ¢ di regola, valutata
sulla base di una adeguata sperimentazione, condotta in modo da riprodurre le effettive condizioni
della superficie di contatto tra lamiere e getto in calcestruzzo riscontrabili in cantiere.

Qualora si consideri efficace la sola lamiera grecata, attribuendo al calcestruzzo es¢lusivamente la
funzione di contrasto all’imbozzamento locale, la resistenza pud essere verificata in accordo con le
indicazioni di normative di comprovata validita sui profilati sottili di acciaio formati a freddo.

4.3.6.3 Verifiche agli stati limite di esercizio

4.3.6.3.1 Verifiche a fessurazione

[’ampiezza delle fessure del calcestruzzo nelle regioni di memento negativo di solette continue
deve essere calcolata in accordo col § 4.1.2.2.4.

Qualora le solette continue siano progettate come semplicemente appoggiate in accordo con il
precedente § 4.3.6.1, la sezione trasversale dell’armatura di controllo della fessurazione non deve
essere minore di 0,2% dell’area della sezione trasversale.del calcestruzzo posta al di sopra delle
nervature nelle costruzioni non puntellate in fase,di ‘getto, e di 0,4% dell’area della sezione
trasversale del calcestruzzo posta al di sopra delle nervature per le costruzioni puntellate in fase di
getto.

4.3.6.3.2 Verifiche di deformabilita

L’effetto dello scorrimento di estremita pud essere trascurato se nei risultati sperimentali il carico
che causa uno scorrimento di 0,5 mum,_¢ maggiore di 1,2 volte il carico della combinazione
caratteristica considerata, oppure se lastensione tangenziale di scorrimento all’interfaccia ¢ inferiore
al 30% della tensione limite di aderenza. Ty rd.

1l calcolo delle frecce pud essere omesso se il rapporto tra luce ed altezza non supera 1 limiti indicati
nel precedente § 4.1 relativo alle strutture di c.a. e risulta trascurabile ’effetto dello scorrimento di
estremita.

4.3.6.4 Verifiche della lamiera grecata nella fase di getto

4.3.6.4.1 Verificadi resistenza

La verifica della~lamiera grecata deve essere svolta in accordo con le indicazioni della normativa
UNI EN1993-1-3 in materia di profilati sottili di acciaio formati a freddo. Gli effetti delle
dentellature .0 delle bugnature devono essere opportunamente considerati nella valutazione della
resistenza,
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4.3.6.4.2 Verifiche agli stati limite di esercizio

I’inflessione della lamiera sotto il peso proprio ed il peso del calcestruzzo fresco, escludendo-i
carichi di costruzione, non deve essere maggiore di I/180 o 20 mm, essendo L la luce effettivardella
campata fra due appoggi definitivi o provvisori.

Tali limiti possono essere aumentati qualora inflessioni maggiori non inficino la re$istenza o
I’efficienza del solaio e sia considerato nella progettazione del solaio e della struttura di supporto il
peso addizionale dovuto all’accumulo del calcestruzzo. Nel caso in cui I'inflessione dell’estradosso
possa condurre a problemi legati ai requisiti di funzionalita della struttura, i limiti deformativi
debbono essere ridotti.

4.3.6.5 Dettagli costruttivi

4.3.6.5.1 Spessore minimo delle lamiere grecate

Lo spessore delle lamiere grecate impiegate nelle solette composte fiondeve essere inferiore a 0,8
mm. Lo spessore della lamiera potra essere ridotto a 0,7 mm quando in fase costruttiva vengano
studiati idonei provvedimenti atti a consentire il transito in sicurezza di mezzi d’opera e personale.

4.3.6.5.2 Spessore della soletta

[’altezza complessiva h del solaio composto non deve/cssere minore di 80 mm. Lo spessore del
calcestruzzo h. al di sopra dell’estradosso delle nervature della lamiera non deve essere minore di
40 mm.
Se la soletta realizza con la trave una membraturd\composta, oppure ¢ utilizzata come dialframma
orizzontale, I’altezza complessiva non deve essere minore di 90 mm ed he non deve essere minore di
50 mm.

4.3.6.5.3 Inerti

La dimensione nominale dell’inerte dipende dalla pit piccola dimensione dell’elemento strutturale
nel quale il calcestruzzo ¢ gettato.

4.3.6.5.4 Appoggi

Le solette composte sostenute da elementi di acciaio o calcestruzzo devono avere una larghezza di
appoggio minima di 75 min, eon una dimensione di appoggio del bordo della lamiera grecata di
almeno 50 mm.

Nel caso di solette composte sostenute da elementi in diverso materiale, tali valori devono essere
portati rispettivamente a 100 mm e 70 mm.

Nel caso di lamiete\sovrapposte o continue che poggiano su elementi di acciaio o calcestruzzo,
I"appoggio minimosdeve essere 75 mm e per elementi in altro materiale 100 mm.

I valori minimy delle larghezze di appoggio riportati in precedenza possono essere ridotti, in
presenza di‘adeguate specifiche di progetto circa tolleranze, carichi, campate, altezza dell’appoggio
e requisiti di continuita per le armature.

4.3.7 /. VERIFICHE PER SITUAZIONI TRANSITORIE

Pérle situazioni costruttive transitorie, come quelle che si hanno durante le fasi della costruzione,
dovranno adottarsi tecnologie costruttive e programmi di lavoro che non possano provocare danni
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permanenti alla struttura o agli elementi strutturali ¢ che comunque non possano riverberarsi sulla
sicurezza dell’ opera.

Le entita delle azioni ambientali da prendere in conto saranno determinate in relazione alla durata
della situazione transitoria e della tecnologia esecutiva.

4.3.8 VERIFICHE PER SITUAZIONI ECCEZIONALI

Per situazioni progettuali eccezionali, il progetto dovra dimostrare la robustezza della costruzione
mediante procedure di scenari di danno per 1 quali 1 fattori parziali yy dei materiali possono essere
assunti pari ai valori precisati per il calcestruzzo nel § 4.1.4 e per ’acciaio nel § 4.2.6.

4.3.9 RESISTENZA AL FUOCO

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNT"EN 1994-1-2,
utilizzando i coefficienti yy (v. § 4.3.8) relativi alle combinazioni eccezionali.
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4.4 COSTRUZIONI DI LEGNO

Formano oggetto delle presenti norme le opere costituite da strutture portanti realizzate/con
elementi di legno strutturale (legno massiccio, segato, squadrato oppure tondo) o con“prodotti
strutturali a base di legno (legno lamellare incollato, pannelli a base di legno) assemblati-Con adesivi
oppure con mezzi di unione meccanici, eccettuate quelle oggetto di una regolamentazione apposita
a carattere particolare.

LLa presente norma pud essere usata anche per le verifiche di strutture in legno esistenti purché si
provveda ad una corretta valutazione delle caratteristiche del legno e, in particolase; degli eventuali
stati di degrado.

I materiali e i prodotti devono rispondere ai requisiti indicati nel § 11.7.

Tutto il legno per impieghi strutturali deve essere classificato secondo lawesistenza, prima della sua
messa in opera.

4.4.1 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA

La valutazione della sicurezza deve essere condotta secondo'i principi fondamentali illustrati nel
Cap. 2.

LLa valutazione della sicurezza deve essere svolta secondo’il. metodo degli stati limite.

I requisiti richiesti di resistenza, funzionalita e robustezza si garantiscono verificando gli stati limite
ultimi e gli stati limite di esercizio della struttdra, ,dei singoli componenti strutturali e dei
collegamenti.

4.4.2 ANALISI STRUTTURALE

Nell’analisi globale della struttura, in quella dei sistemi di controvento e nel calcolo delle
membrature si deve tener conto delle imperfezioni geometriche e strutturali.

A tal fine possono adottarsi adeguate imperfezioni geometriche equivalenti, il valore delle quali pud
essere reperito in normative di comprovata validita.

[’analisi della struttura si puo effettbate assumendo un comportamento elastico lineare dei materiali
e dei collegamenti considerando iwvalori pertinenti (medi o caratteristici) del modulo elastico dei
materiali e della rigidezza delle unioni, in funzione dello stato limite e del tipo di verifica
considerati.

I calcoli devono essere svolu usando appropriate schematizzazioni e, se necessario, supportati da
prove. Lo schema adottato deve essere sufficientemente accurato per simulare con ragionevole
precisione il comportamento strutturale della costruzione, anche in relazione alle modalita
costruttive previste.

Per quelle tipologie strutturali in grado di ridistribuire le azioni interne, anche grazie alla presenza
di giunti di adeguata duttilita, si puo far uso di metodi di analisi non lineari.

In presenza,di giunti meccanici si deve, di regola, considerare 1’influenza della deformabilita degli
stessi.

Per tutte le- strutture, in particolare per quelle composte da parti con diverso comportamento
reologico; “le verifiche, per gli stati limite ultimi e di esercizio, devono essere effettuate con
riferimento, oltre che alle condizioni iniziali, anche alle condizioni finali (a tempo infinito).
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4.4.3 AZIONI E LORO COMBINAZIONI

Le azioni caratteristiche devono essere definite in accordo con quanto indicato nei Capp. 3 e 5 delle
presenti norme.

Per costruzioni civili o industriali di tipo corrente e per le quali non esistano regolamentazioni
specifiche, le azioni di calcolo si devono determinare secondo quanto indicato nel Cap. 2.

La presenza di stati di precompressione deve essere considerata con cautela e, se possibile, evitatd a
causa dei fenomeni viscosi del materiale molto pronunciati per tali stati di sollecitazione, sia/nhel
caso di compressione parallela alla fibratura sia, soprattutto, per quello di compressione oftogonale
alla fibratura.

4.44 CLASSIDIDURATA DEL CARICO

Le azioni di calcolo devono essere assegnate ad una delle classi di durata del carico elencate nella
Tab. 4.4.1

Tabella 4.4.1 - Classi di durata del carico

Classe di durata del carico Durata del carico
Permanente piudi 10 anni
Lunga durata 6 mesi -10/anm,
Media durata 1 settimana — 6 mesi
Breve durata menodi/ settimana
Istantaneo -

Le classi di durata del carico si riferiscono a un carico costante attivo per un certo periodo di tempo
nella vita della struttura. Per un’azione variabile la classe appropriata deve essere determinata in
funzione dell’interazione fra la variazione tempordle’tipica del carico nel tempo e le proprieta
reologiche dei materiali.

Al fini del calcolo in genere si pud assumere quanto segue:

- il peso proprio e i carichi non rimovibili durante il normale esercizio della struttura,
appartengono alla classe di durata permanente;

- 1 carichi permanenti suscettibili di cambiamenti durante il normale esercizio della struttura e i
carichi variabili relativi a magazzini ¢'depositi, appartengono alla classe di lunga durata;

- 1 carichi variabili degli edifici;y ad eccezione di quelli relativi a magazzini e depositi,
appartengono alla classe di media‘durata;

- il sovraccarico da neve riferito’ al suolo g, calcolato in uno specifico sito ad una certa
altitudine, ¢ da considerarelin‘telazione alle caratteristiche del sito;

- Tazione del vento e le_azioni eccezionali in genere, appartengono alla classe di durata
istantanea.

4.4.5 CLASSI DI SERVIZIO

Le strutture (o parti di esse) devono essere assegnate ad una delle 3 classi di servizio elencate nella
Tab. 4.4.1L

4.4.6 RESISTENZA DI CALCOLO

LLa durata del carico e I'umidita del legno influiscono sulle proprieta resistenti del legno.
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Tabella 4.4.11 -Classi di servizio

E caratterizzata da un’umidita del materiale in equilibrio con I’ambiente a uni
Classe di servizio 1 temperatura di 20°C e un’umidita relativa dell’aria circostante che non superi il 65%, se
non per poche settimane all’ anno.

B caratterizzata da un’umidita del materiale in equilibrio con I’ambiente “a_una

Classe di servizio 2 temperatura di 20°C ¢ un’umidita relativa dell’aria circostante che superi 1’85%_ solo per
poche settimane all’anno.
Classe di servizio 3 E caratterizzata da umidita piu elevata di quella della classe di servizio 2.

I valori di calcolo per le proprieta del materiale a partire dai valori caratteristici si ass€gnano quindi
con riferimento combinato alle classi di servizio e alle classi di durata del carico.

11 valore di calcolo X4 di una proprieta del materiale (o della resistenza di un‘collegamento) viene

calcolato mediante la relazione:

X = Kot X (4.4.1)
Ym

dove:

Xk ¢ il valore caratteristico della proprieta del materiale, come~specificato al § 11.7, o della
resistenza del collegamento. Il valore caratteristico X pudsanche essere determinato mediante
prove sperimentali sulla base di prove svolte in cofdizioni definite dalle norme europee
applicabili;

v ¢ il coefficiente parziale di sicurezza relativo al materiale, i cui valori sono riportati nella Tab.
4.4.111;

kmoa € un coefficiente correttivo che tiene conto dell’effetto, sui parametri di resistenza, sia della
durata del carico sia dell’umidita della struttura. I'valori di kmoa sono forniti nella Tab. 4.4.1V.
Se una combinazione di carico comprenderazioni appartenenti a differenti classi di durata del
carico si dovra scegliere un valore di kmea=ch€ corrisponde all’azione di minor durata.

Tabella 4.4.111 -Coefficienti parziali Y per le proprieta-dei materiali

Stati limite ultimi Ym
- combinazioni fondamentali
legno massiccio 1,50
legno lamellare incollato 1,45
pannelli di particelle o di fibre 1,50
compensato, pannelli di scaglie orientate 1,40
unioni 1,50
- combinazieni eccezionali 1,00

447 STATI LIMITE DI ESERCIZIO

Ie deformazioni di‘una struttura, dovute agli effetti delle azioni applicate, degli stati di coazione,
delle variazioni/di umidita e degli scorrimenti nelle unioni, devono essere contenute entro limiti
accettabili,/sia in relazione ai danni che possono essere indotti ai materiali di rivestimento, ai
pavimenti, alle tramezzature e, piu in generale, alle finiture, sia in relazione ai requisiti estetici ed
alla funzionalita dell’opera.

In genctale nella valutazione delle deformazioni delle strutture si deve tener conto della
deformabilita dei collegamenti.

Considerando il particolare comportamento reologico del legno e dei materiali derivati dal legno, si
devono valutare sia la deformazione istantanea sia la deformazione a lungo termine.
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LLa deformazione istantanea si calcola usando i valori medi dei moduli elastici per le membrature ¢
il valore istantaneo del modulo di scorrimento dei collegamenti.

Tabella 4.4.1IV -Valori di kyea per legno e prodotti strutturali a base di legno

Classe Classe di durata del carico
Materiale Riferimento di .. | Permanente | Lunga | Media Breve | Istantanea
servizio
Legno massiccio EN 14081-1 ! 0.60 0,70 0,80 0,50 L
Legno lamellare incollato EN 14080 2 0,60 0,70 0,80 0,90 1,00
3 0,50 0,55 0,65 0,70 0,90
Parti 1,2,3 1 0,60 0,70 0,80 0,90 1,00
Compensato EN 636 Parti 2,3 2 0,60 0,70 0,80 0,90 1,00
Parte 3 3 0,50 0,55 0,65 0,70 0,90
OSB/2 1 0,30 045 0,65 0,85 1,00
PS'S“]‘;HO di scaglie orientate | | 5 1 0.40 050 | «0.70=7] 0.0 1,00
(OSB) OSB/3 - OSB/4
2 0,30 0,40 0,55 0,70 0,90
Parti 4,5 1 0,30 0,45 0,65 0,85 1,00
i i Parte 5 2 0,20 0,30 045 0,60 0,80
P'ann.elllo di particelle EN 312
(truciolare) Parti 6, 7 1 0,40 0,50 0,70 0,90 1,00
Parte 7 2 0,30 0,40 0,55 0,70 0,90
i fi HB.LA,HB.HLA1o02 1 0,30 0,45 0,65 0,85 1,00
Plam;ello.d} fibre, EN 6222
alta densita HB.HLA 102 2 0,20, 0,30 0,45 0,60 0,80
MBHLAIL 02 1 0,20 0,40 0,60 0,80 1,00
EN 622-3 R 1 0220 0,40 0,60 0,80 1,00
Panlfello di.fibre, MBH.HLS1 02 2 _ _ _ 0,45 0,80
media densita (MDF)
MDEF.LA, MDF.HLS 1 0,20 0,40 0,60 0,80 1,00
EN 622-5
MDF.HLS 2 - - - 0,45 0,80

La deformazione a lungo termine pud essere calcolatautilizzando i valori medi dei moduli elastici
ridotti opportunamente mediante il fattore 1/(1+ Kder), per le membrature, e utilizzando un valore
ridotto nello stesso modo del modulo di scorrimento dei collegamenti.

1l coefficiente kger tiene conto dell’aumento di deformabilita con il tempo causato dall’effetto
combinato della viscosita e dell’umidita del materiale. I valori di kqer sono riportati nella Tab. 4.4.V.

4.4.8 STATILIMITE ULTIMI

4.4.8.1 Verifiche di resistenza

Le tensioni interne si possono calcolare nell’ipotesi di conservazione delle sezioni piane ¢ di una

relazione lineare tra tensionierdeformazioni fino alla rottura.

Le resistenze di calcolo dei materiali X4 sono quelle definite al § 4.4.6

Le prescrizioni del presente paragrafo si riferiscono alla verifica di resistenza di elementi strutturali
in legno massiccior 0\di prodotti derivati dal legno aventi direzione della fibratura coincidente
sostanzialmente con~il proprio asse longitudinale e sezione trasversale costante, soggetti a sforzi
agenti prevalentémente lungo uno o pitt assi principali dell’elemento stesso (Fig. 4.4.1).

A causa dell’anisotropia del materiale, le verifiche degli stati tensionali di trazione e compressione
si devono eseguire tenendo conto dell’angolo tra direzione della fibratura e direzione della tensione.
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Tabella 4.4.V -Valori di kaes per legno e prodotti strutturali a base di legno

Materiale Riferimento 1 Classe d; servizio 3
Legno massiccio EN 14081-1 0,60 0,80 2,00
Legno lamellare incollato EN 14080 0,60 0,80 2,00
636 Parte 1 0,80 - -
Compensato EN63 Parte 2 0,80 1,00 N
Parte 3 0,80 1,00 2,50
L. . X EN 300 OSB/2 2,25 - -
Pannelli di scaglie orientate (OSB)
OSB/3 OSB/4 1,50 2,25 -
Parte 4 2,25 b -
EN 312 Parte 5 2,25 3,00 -
Pannello di particelle (truciolare)
Parte 6 1,50 - -
Parte 7 1,50 2,25 -
EN 622-2 HB.LA 2,21 - -
Pannelli di fibre, alta densita
HB.HLAL, HB. HLA2 225 3,00 -
EN 622-3 MBH.LAIL, MBH.LA2 3,00 - -
MBH.HLS1, MBH.HLS2 3,00 4,00 -
Pannelli di fibre, media densita (MDF)
EN 622-5 MDF.LA 2,25 - -
MDF.HLS 2,25 3,00 -

Per legno massiccio posto in opera con umidita prossima al punto di saturazione, e che possa essere soggetto a essiccazione sotto carico, il
valore di kg dovra, in assenza di idonei provvedimenti, essere aumentato a seguitordi opportune valutazioni, sommando ai termini della
tabella un valore comunque non inferiore a 2,0.

%

Figura 4.4.1 - Assi dell’elemento

4.4.8.1.1 Trazione parallela-alla fibratura

Deve essere soddisfatta Ja seguente condizione:

dove:

Groa<fioa

(4.4.2)

Groa ¢ latensione.di calcolo a trazione parallela alla fibratura calcolata sulla sezione netta;

fioa ¢ la cotfispondente resistenza di calcolo, determinata tenendo conto anche delle dimensioni
della.sezione trasversale mediante il coefficiente ky, come definito al § 11.7.1.1.

Nelle gitnzioni di estremita si dovra tener conto dell’eventuale azione flettente indotta
dall’eceentricita dell’azione di trazione attraverso il giunto: tali azioni secondarie potranno essere
computate, in via approssimata, attraverso una opportuna riduzione della resistenza di calcolo a

trazione.
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4.4.8.1.2 Trazione perpendicolare alla fibratura

Nella verifica degli elementi si dovra opportunamente tener conto del volume effettivamente
sollecitato a trazione. Per tale verifica si dovra far riferimento a normative di comprovata validita.

Particolare attenzione dovra essere posta nella verifica degli elementi soggetti a forze trasversali
applicate in prossimita del bordo

4.4.8.1.3 Compressione parallela alla fibratura

Deve essere soddisfatta la seguente condizione:

Gec,0,d < fc.O.d (443)
dove: Ce,0.d ¢ la tensione di calcolo a compressione parallela alla fibratura;
fe0.d ¢ la corrispondente resistenza di calcolo.

Deve essere inoltre effettuata la verifica di instabilita per gli elementi compressiy,.come definita al §
4.4.8.2.2.

4.4.8.1.4 Compressione perpendicolare alla fibratura
Deve essere soddisfatta la seguente condizione:
G904 < feo0a (4.4.4)
dove: Gco04 € la tensione di calcolo a compressione ortogonale alla fibratura;
fe004 € la corrispondente resistenza di calcolo.

Nella valutazione di Gc904 € possibile tenere conto della pipartizione del carico nella direzione della
fibratura lungo I’altezza della sezione trasversale dell’elemento. E possibile, con riferimento a
normative di comprovata validita, tener conto di una\larghezza efficace maggiore di quella di
carico.

4.4.8.1.5 Compressione inclinata rispetto alla fibratura

Nel caso di tensioni di compressione agenti,lungo una direzione inclinata rispetto alla fibratura si
deve opportunamente tener conto della sua’'inflienza sulla resistenza, con riferimento a normative di
comprovata validita.

4.4.8.1.6 Flessione

Devono essere soddisfatte entrambe le condizioni seguenti:

c G »
m,y,d +km m.z.d < l (4‘4_53_)
fm,y.,d m.z.d
Cumyd O,
km m,y,d + m,z,d <1 (4‘4‘5b)
fm,y.d m,z,d
dove:
Orny.d € Omzd sono le tensioni di calcolo massime per flessione rispettivamente nei piani xz

e xy determinate assumendo una distribuzione elastico lineare delle tensioni
sulla sezione (vedi Fig. 4.4.1);
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fny,d € Tmzd sono le corrispondenti resistenze di calcolo a flessione, determinate tenendo
conto anche delle dimensioni della sezione trasversale mediante il
coefficiente ky,, come definito al § 11.7.1.1.

I valori da adottare per il coefficiente ky,, che tiene conto convenzionalmente della ridistribuzione
delle tensioni e della disomogeneita del materiale nella sezione trasversale, sono:

- ki = 0,7 per sezioni trasversali rettangolari;
- km = 1,0 per altre sezioni trasversali.

Deve essere inoltre effettuata la verifica di instabilita allo svergolamento (flesso-tofsionale) per gli
elementi inflessi, come definita al § 4.4.8.2.1.

4.4.8.1.7 Tensoflessione

Nel caso di sforzo normale di trazione accompagnato da sollecitazionivdi flessione attorno ai due
assi principali dell’elemento strutturale, devono essere soddisfatte entrambe le seguenti condizioni:

G G Gm Z.

uod y mvd g, el <) (4.4.62)
1T‘O,d 1rn,y,d m,z,d
G G 1, Gm Z,C

t0d 4k, e 4 Zmedr (4.4.6b)
[I,O,d I‘m‘y,d 1rn,z,d

I valori di ky, da utilizzare sono quelli riportati al § 4.4.81.6.

Deve essere inoltre effettuata la verifica di instabilita\allo svergolamento (flesso-torsionale) per gli
elementi inflessi, come definita al § 4.4.8.2.1.

4.4.8.1.8 Pressoflessione

Nel caso di sforzo normale di compressione accompagnato da sollecitazioni di flessione attorno ai
due assi principali dell’elemento strutturdle, devono essere soddisfatte entrambe le seguenti

condizioni:
2
O bt o Oz
S| gk, g (4.4.7a)
tC,O,d tm,y.d tm.z,cl
2
G, Omyad O,
S|k el <, (4.4.7b)
fC,O,d fm‘y,d fm,z,d

I valori di k,, da utilizzdre/Sono quelli riportati al precedente § 4.4.8.1.6.

Devono essere inoltre effettuate le verifiche di instabilita, come definite al § 4.4.8.2.2.

4.4.8.1.9 Taglio
Deve esseresoddisfatta la condizione:
T4 < foa (4.4.8)

dove: ‘T4 ¢ la tensione massima tangenziale di calcolo, valutata secondo la teoria di Jourawski;
fod ¢ la corrispondente resistenza di calcolo a taglio.

Allew estremita della trave si potra effettuare la verifica sopra indicata valutando in modo
convenzionale Ty, considerando nullo, ai fini del calcolo dello sforzo di taglio di estremita, il
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contributo di eventuali forze agenti all’interno del tratto di lunghezza pari all’altezza h della trave,
misurato a partire dal bordo interno dell’appoggio, o all’altezza effettiva ridotta hefr nel caso di travi
con intagli.

Per la verifica di travi con intagli o rastremazioni di estremita si fara riferimento a normative di
comprovata validita.

La resistenza a taglio per rotolamento delle fibre (rolling shear) si pud assumere non maggiore.di
due volte la resistenza a trazione in direzione ortogonale alla fibratura.

4.4.8.1.10 Torsione

Deve essere soddisfatta la condizione:

Tlor,d < ksh fv,d, (449)
dove: Tiord ¢ la tensione massima tangenziale di calcolo per torsione;
Ken ¢ un coefficiente che tiene conto della forma della seziong'trasversale
fya ¢ la resistenza di calcolo a taglio.

Per il coefficiente kg, si possono assumere i valori:

kg =12 per sezioni circolari piene;
kin=1+0,15h/b <2 per sezioni rettangolari piene, didlatib e h, b < h;
kan=1 per altri tipi di sezione.

4.4.8.1.11 Taglio e Torsione

Nel caso di torsione accompagnata da taglio si pud eseguire una verifica combinata adottando la
formula di interazione:

2
Jod | Bef o) (4.4.10)
kshfv,d fv,d

ove il significato dei simboli ¢ quello riportato nei paragrafi corrispondenti alle verifiche a taglio e a
torsione.

4.4.8.2 Verifiche di stabilita

Oltre alle verifiche di resistenza deyeno essere eseguite le verifiche necessarie ad accertare la
sicurezza della struttura o delle™singole membrature nei confronti di possibili fenomeni di
instabilita, quali lo svergolamento'delle travi inflesse (instabilita flesso-torsionale) e lo sbandamento
laterale degli elementi compressi‘o/pressoinflessi.

Nella valutazione della sicurezza all’instabilita occorre tener conto, per il calcolo delle tensioni per
flessione, anche della curvatura iniziale dell’elemento, dell’eccentricita del carico assiale e delle
eventuali deformazioni (frecce o controfrecce) imposte.

Per queste verifiche si-devono utilizzare 1 valori caratteristici al frattile 5% per 1 moduli elastici dei
materiali.

4.4.8.2.1 Elementi inflessi (instabilita di trave)

Nel caso di {lessione semplice, con momento flettente agente attorno all’asse forte y della sezione
(cioe nel piane ortogonale a quello di possibile svergolamento), con riferimento alla tensione dovuta
al massimo'momento agente nel tratto di trave compreso tra due successivi ritegni torsionali, deve
esseressoddisfatta la relazione:
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Omd
=<1, 4.4.11
- (4411

crit,m l‘m,d
Oma lensione di calcolo massima per flessione;

keitm coefficiente riduttivo di tensione critica per instabilita di trave, per tener conto della
riduzione di resistenza dovuta allo sbandamento laterale;

fma  resistenza di calcolo a flessione, determinata tenendo conto anche delle dimengioni della
sezione trasversale mediante il coefficiente ky,.

Per travi aventi una deviazione laterale iniziale rispetto alla rettilineita nei limiti di accettabilita del

prodotto, si possono assumere i seguenti valori del coefficiente di tensione critica kéirm

1 per Ay, <0,75
Keion ={1.56=0,750,0n  per 0,75<Aq, S14 (4.4.12)
I/Kfel,m per  14<kgnm

Aelm =4 /fm,k / Cnai snellezza relativa di trave;

fmx  resistenza caratleristica a flessione;

Omeit tensione critica per flessione calcolata secondo la tgQria‘classica della stabilita, con i valori
dei moduli elastici caratteristici (frattile 5%) Eos.

4.4.8.2.2 Elementi compressi (instabilita di colonna)
Nel caso di asta soggetta solo a sforzo normale deve essere soddisfatta la condizione:

Gc,o.d

- <1, (4.4.13)
kcrit,cfc,o,d

Ge.od tensione di compressione di calcolo/per sforzo normale;

fe04 resistenza di calcolo a compressiohe;

Kerit.c coefficiente riduttivo di tensione critica per instabilita di colonna valutato per il piano in
cui assume il valore minimo:

1l coefficiente riduttivo K, i calcola’in funzione della snellezza relativa di colonna Ay, che vale:

Apare = oo A [oor (4.4.14)
Gc,crit [ EO.OS

feok resistenza caratteristica a compressione parallela alla fibratura;

Cecrit tensione critica €alcolata secondo la teoria classica della stabilita, con i valori dei moduli
elastici caratteristici (frattile 5%);

A snellezza dell’elemento strutturale valutata per il piano in cui essa assume il valore
massimo.

Quando A £0,3 si deve porre Keie = 1, altrimenti

1
kcri <= > (4.4. 15)
r k+ \/ k2 - r251,c
con
k= 0,5(1 B (M —0.3)+ xfm) (4.4.16)
Be coefficiente di imperfezione, che, se gli elementi rientrano nei limiti di rettilineita definiti

al § 4.4.15, puo assumere i seguenti valori:
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- per legno massiccio B, =0,2;
- per legno lamellare B.=0,1.

449 COLLEGAMENTI

Le capacita portanti e le deformabilita dei mezzi di unione utilizzati nei collegamenti devono essere
determinate sulla base di prove meccaniche, per il cui svolgimento pud farsi utile riferimento alle
norme UNT EN 1075:2002, UNI EN 1380:2001, UNT EN 1381:2001, UNI EN 26891: 1991+UNI
EN 28970: 1991, e alle pertinenti norme europee.

La capacita portante e la deformabilita dei mezzi di unione possono essere valutate con, riferimento
a normative di comprovata validita.

Nel calcolo della capacita portante del collegamento realizzato con mezzi di upione del tipo a
gambo cilindrico, si dovra tener conto, tra ’altro, della tipologia e della capacita portante ultima del
singolo mezzo d’unione, del tipo di unione (legno-legno, pannelli-legno, acciaio-legno), del numero
di sezioni resistenti e, nel caso di collegamento organizzato con piu/unioni elementari,
dell’allineamento dei singoli mezzi di unione.

E ammesso 1’uso di sistemi di unione di tipo speciale purché il comportamento degli stessi sia
chiaramente individuato su base teorica e/o sperimentale e purché sia comunque garantito un livello
di sicurezza non inferiore a quanto previsto nella presente norma tecnica:

4.4.10 ELEMENTI STRUTTURALI

Ogni elemento strutturale, in legno massiccio o in materiali detivati dal legno, prevalentemente
compresso, inflesso, teso o sottoposto a combinazioni dei précedenti stati di sollecitazione, pud
essere caratterizzato da un’unica sezione o da una sezione eomposta da pit elementi, incollati o
assemblali meccanicamente.

Le verifiche dell’elemento composto dovranno ten€r €onto degli scorrimenti nelle unioni. A tale
scopo ¢ ammesso adottare per le unioni un legame lineate tra sforzo e scorrimento.

Nel caso di utilizzo del legno accoppiato anche a materiali diversi tramite connessioni o incollaggi,
la verifica complessiva dell’elemento composto/dovra tenere conto dell’effettivo comportamento
dell’unione, definito con riferimento a normativa tecnica di comprovata validita ed eventualmente
per via sperimentale. In ogni caso le sollecitazioni nei singoli elementi componenti dovranno essere
confrontate con quelle specificate ai §§ 4.1,4/2 pertinenti per ciascun singolo materiale.

4.4.11 SISTEMI STRUTTURALI

Le strutture reticolari costituite “da_elementi lignei assemblati tramite collegamenti metallici, di
carpenteria o adesivi dovranng eSsere in genere analizzate come sistemi di travi, considerando la
deformabilita e le effettive eccentticita dei collegamenti.

La stabilita delle singole membrature nelle strutture intelaiate deve essere verificata, in generale,

tenendo conto anche della deformabilita dei nodi e della presenza di eventuali sistemi di
controventamento, oltre ché delle effettive condizioni dei vincoli.

La instabilita delle strutture intelaiate deve essere verificata considerando, oltre agli effetti
instabilizzanti dei‘carichi verticali, anche le imperfezioni geometriche e strutturali, inquadrando le
corrispondenti azieni convenzionali nella stessa classe di durata dei carichi che le hanno provocate.

Nei casi in cuy/'Ta stabilita laterale & assicurata dal contrasto di controventamenti adeguati, la

lunghezza di libera inflessione dei piedritti, in mancanza di un’analisi rigorosa, si pud assumere pari
all’altezzd d"mterpiano.

Per gli archi, oltre alle usuali verifiche, vanno sempre eseguite le verifiche nei confronti
dell’insfabilita anche al di fuori del piano.
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Per gli archi, come per tutte le strutture spingenti, i vincoli devono essere idonei ad assorbire I¢
componenti orizzontali delle reazioni.

Le azioni di progetto sui controventi e/o diaframmi devono essere determinate tenendo conto anche
delle imperfezioni geometriche strutturali, nonché delle deformazioni indotte dai carichi applicalti,
se significative.

Qualora le strutture dei tetti e dei solai svolgano anche funzioni di controventamento neloro piano
(diaframmi per tetti e solai), la capacita di esplicare tale funzione con un comportamento a lastra
deve essere opportunamente verificata, tenendo conto delle modalitd di realizzazione e delle
caratteristiche dei mezzi di unione.

Qualora gli elementi di parete svolgano anche funzioni di controventamento/nel loro piano
(diaframma per pareti), la capacita di esplicare tale funzione con un compotrtamento a mensola
verticale deve essere opportunamente verificata, tenendo conto delle modalita di realizzazione e
delle caratteristiche dei mezzi di unione.

4.4.12 ROBUSTEZZA

1 requisiti di robustezza strutturale di cui ai §§ 2.1 e 3.1.1 possono eéssere raggiunti anche mediante
I’adozione di opportune scelte progettuali e di adeguati provveédimenti costruttivi che, per gli
elementi lignei, devono riguardare almeno:

- la protezione della struttura e dei suoi elementi componenti nei confronti dell’umidita;

- Tutilizzazione di mezzi di collegamento intrinsecamente duttili o di sistemi di collegamento a
comportamento duttile;

- Tutilizzazione di elementi composti a comportamento‘globalmente duttile;

- la limitazione delle zone di materiale legnoso ‘sollecitate a trazione perpendicolarmente alla
fibratura, soprattutto nei casi in cui tali stati \div sollecitazione si accompagnino a tensioni
tangenziali (come nel caso degli intagli) e, ingenere, quando siano da prevedere elevati gradienti
di umidita nell’elemento durante la sua vita-utile.

4.4.13 DURABILITA

In relazione alla classe di servizio della struttura ¢ alle condizioni di carico, dovra essere
predisposto in sede progettuale un programma delle operazioni di manutenzione e di controllo da
effettuarsi durante I’esercizio della'struttura.

4.4.14 RESISTENZA AL FUOCO

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1995-1-2,
utilizzando i coefficientiryy (v. § 4.4.6, Tab. 4.4.111) relativi alle combinazioni eccezionali.

4.4.15 REGOLE PER L’ESECUZIONE

In assenza di speeifiche prescrizioni contenute nelle pertinenti norme di prodotto, le tolleranze di
lavorazione cosi.come quelle di esecuzione devono essere definite in fase progettuale.

In assenza di specifiche prescrizioni contenute nelle pertinenti norme di prodotto, al fine di limitare
la variazione ‘dell’umidita del materiale e dei suoi effetti sul comportamento strutturale, le
condizioni di stoccaggio, montaggio e le fasi di carico parziali, devono essere definite in fase
progettuale.

Per‘wtte le membrature per le quali sia significativo il problema della instabilita, lo scostamento
dalla configurazione geometrica teorica non dovra superare 1/500 della distanza tra due vincoli
successivi, nel caso di elementi lamellari incollati, ¢ 1/300 della medesima distanza, nel caso di
¢lementi di legno massiccio.
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Quanto sopra deve essere comunque verificato, anche indipendentemente dalle regole di
classificazione del legname.

I legno, i componenti derivati dal legno e gli elementi strutturali non dovranno di regola essere
esposti a condizioni atmosferiche piu severe di quelle previste per la struttura finita e che comunque
producano effetti che ne compromettano I’efficienza strutturale.

Prima della costruzione o comunque prima della messa in carico, il legno dovra essere portato.ad
una umidita il pill vicino possibile a quella appropriata alle condizioni ambientali in cui si @rovera
nell’opera finita.

Qualora si operi con elementi lignei per i quali assumano importanza trascurabile gli effetti del
ritiro, o comunque della variazione della umidita, si potra accettare durante la posa in opera una
maggiore umidita del materiale, purché sia assicurata al legno la possibilita di Un=successivo
asciugamento, fino a raggiungere 'umidita prevista in fase progettuale senza.che ne venga
compromessa 1’efficienza strutturale.

4.4.16 CONTROLLI E PROVE DI CARICO

In aggiunta a quanto previsto al Cap. 9, 'esecuzione delle prove di carico per le strutture con
elementi portanti di legno o con materiali derivati dal legno, dovra tener-conto della temperatura
ambientale e dell’umidita del materiale.

Iapplicazione del carico dovra essere in grado di evidenziare la dipendenza del comportamento del
materiale dalla durata e dalla velocita di applicazione del carico.

A tal fine, si possono adottare metodi e protocolli di provadiportati in normative di comprovata
validita.
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4.5 COSTRUZIONI DI MURATURA

4.5.1 DEFINIZIONI

Formano oggetto delle presenti norme le costruzioni con struttura portante verticale tealizzata con
sistemi di muratura in grado di sopportare azioni verticali ed orizzontali, collegati tra di loro da
strutture di impalcato, orizzontali ai piani ed eventualmente inclinate in coperturd, € da opere di
fondazione.

4.5.2 MATERIALI E CARATTERISTICHE TIPOLOGICHE

4.5.2.1 Malte

Le prescrizioni riguardanti le malte per muratura sono contenute néh§*11.10.2.

4.5.2.2 Elementi resistenti in muratura
Elementi artificiali

Per gli elementi resistenti artificiali da impiegare con [uhzione resistente si applicano le prescrizioni
riportate al § 11.10.1.

Gli elementi resistenti artificiali possono essere dotati'di fori in direzione normale al piano di posa
(foratura verticale) oppure in direzione parallela (foratura orizzontale) con caratteristiche di cui al §
11.10. Gli elementi possono essere rettificati sullaStuperficie di posa.

Per I'impiego nelle opere trattate dalla presente’ norma, gli elementi sono classificati in base alla
percentuale di foratura @ ed all’area media della sezione normale di ogni singolo foro f.

I fori sono diregola distribuiti pressoché uhiformemente sulla faccia dell’elemento.
La percentuale di foratura & espressa dalla relazione ¢ = 100 F/A dove:

F ¢ I’area complessiva dei fori passant e profondi non passanti;

A ¢larea lorda della faccia dell’¢lemento di muratura delimitata dal suo perimetro.

Nel caso dei blocchi in lateriZio €strusi la percentuale di foratura ¢ coincide con la percentuale in
volume dei vuoti come definita.dalla norma UNI EN 772-9:2001.

Le Tab. 4.5.]Ja-b riportano” la classificazione per gli elementi in laterizio e calcestruzzo

rispettivamente.
Tabella 4.5.1a - Classificagione elementi in laterizio
Elementi Percentuale di foratura ¢ ﬁ::li:latieddelllafos:;zione
Pieni P<15% f<9 cm?
Semipieni 15% < 9<45% f<12 em?
Forati 45% < < 55% f<15cm?

Gli elementi possono avere incavi di limitata profondita destinati ad essere riempiti dal letto di
malfa,

Elementi di laterizio di area lorda A maggiore di 300 cm” possono essere dotati di un foro di presa
di area massima pari a 35 cm”, da computare nella percentuale complessiva della foratura, avente lo
scopo di agevolare la presa manuale; per A superiore a 580 cm? sono ammessi due fori, ciascuno di
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area massima pari a 35 cm®, oppure un foro di presa o per I’eventuale alloggiamento della armatura
la cui area non superi 70 cm”.

Tabella 4.5.Ib - Classificazione elementi in calcestruzzo

. Area f della sezione normale del foro
Elementi Percentuale di foratura ¢ 2 2
A £900 cm A >900 cm
Pieni P<15% f<0,10 A f<0,I5A
Semipieni 15% < @ <45% £<0,10 A f<0,15A
Forati 45% < @ <55% f<0,10 A f<0,I5A

Non sono soggetti a limitazione i fori degli elementi in laterizio e calcestruzzo destinati ad essere
riempiti di calcestruzzo o malta.

Per 1 valori di adesivita malta/elemento resistente si pud fare riferimento a indicazioni di normative
di riconosciuta validita.

[utilizzo di materiali o tipologie murarie diverse rispetto a quanto specificato deve essere
autorizzato preventivamente dal Servizio Tecnico Centrale su parere del Cousiglio Superiore dei
Lavori Pubblici sulla base di adeguata sperimentazione, modellazionéwteorica e modalitd di
controllo nella fase produttiva.

Elementi naturali

Gli elementi naturali sono ricavati da materiale lapideo non f{riabile/ sfaldabile, e resistente al gelo;
essi non devono contenere in misura sensibile sostanze solubili, 0 residui organici e devono essere
integri, senza zone alterate o rimovibili.

Gli elementi devono possedere 1 requisiti di resistenza meccanicacd adesivita alle malte determinati
secondo le modalita descritte nel § 11.10.3.

4.5.2.3 Murature

Le murature costituite dall’assemblaggio organizzatoed efficace di elementi e malta possono essere
a singolo paramento, se la parete ¢ senza cavita/o giunti verticali continui nel suo piano, o0 a
paramento doppio. In questo ultimo caso, se non ¢ possibile considerare un comportamento
monolitico si fara riferimento a normative di riconosciuta validita od a specifiche approvazioni del
Servizio Tecnico Centrale su parere del Consiglio Superiore dei LLavori Pubblici.

Nel caso di elementi naturali, le pietre di‘géometria pressoché parallelepipeda, poste in opera in
strati regolari, formano le murature’ di, pietra squadrata. 1”impiego di materiale di cava
grossolanamente lavorato ¢ consentitosper le nuove costruzioni, purché posto in opera in strati
pressoché regolari: in tal caso si pafla'di muratura di pietra non squadrata; se la muratura in pietra
non squadrata ¢ intercalata, ad interasse non superiore a 1,6 m ¢ per tutta la lunghezza ¢ lo spessore
del muro, da fasce di calcestruzzo”semplice o armato oppure da ricorsi orizzontali costituiti da

almeno due filari di laterizio pieno, si parla di muratura listata.

4.5.3 CARATTERISTICHE MECCANICHE DELLE MURATURE

Le proprieta fondamentali in base alle quali si classifica una muratura sono la resistenza
caratteristica a compressione fi, la resistenza caratteristica a taglio in assenza di azione assiale f,,, il
modulo di elasticita normale secante E, il modulo di elasticita tangenziale secante G.

La resistenze caratteristiche f, e f,,, sono determinate o per via sperimentale su campioni di muro o,
con alcune limifazioni, in funzione delle proprieta dei componenti. Le modalita per determinare le
resistenze caratteristiche sono indicate nel § 11.10.5, dove sono anche riportate le modalita per la
valutazione dei moduli di elasticita.

In ogni caso i valori delle caratteristiche meccaniche utilizzate per le verifiche devono essere
indicatinel progetto delle opere.
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In ogni caso, quando ¢ richiesto un valore di f; maggiore o uguale a 8 MPa si deve controllare 41
valore di f,, mediante prove sperimentali come indicato nel § 11.10.

4.54 ORGANIZZAZIONE STRUTTURALE

I’edificio a muratura portante deve essere concepito come una struttura tridimensionale. Issistemi
resistenti di pareti di muratura, gli orizzontamenti e le fondazioni devono essere collegatitra di loro
in modo da resistere alle azioni verticali ed orizzontali.

I pannelli murari sono considerati resistenti anche alle azioni orizzontali quande hanno una
lunghezza non inferiore a 0,3 volte Ialtezza di interpiano; essi svolgono funzione portante, quando
sono sollecitati prevalentemente da azioni verticali, e svolgono funzione di_conttovento, quando
sollecitati prevalentemente da azioni orizzontali. Ai fini di un adeguato comportamento statico e
dinamico dell’edificio, tutti le pareti devono assolvere, per quanto possibiles sia la funzione portante
sia la funzione di controventamento.

Gli orizzontamenti sono generalmente solai piani, o con falde inclinate in copertura, che devono
assicurare, per resistenza e rigidezza, la ripartizione delle azioni “eorizzontali fra 1 muri di
controventamento.

[’organizzazione dell’intera struttura e I'interazione ed il collegamento tra le sue parti devono

essere tali da assicurare appropriata resistenza ¢ stabilita;~ed un comportamento d’insieme
“scatolare”.

Per garantire un comportamento scatolare, muri ed orizzontamenti devono essere opportunamente
collegati fra loro. Tutte le pareti devono essere collegate al livello dei solai mediante cordoli di
piano di calcestruzzo armato e, tra di loro, mediante amfersamenti lungo le intersezioni verticali. I
cordoli di piano devono avere adeguata sezione ed afmagura.

Devono inoltre essere previsti opportuni incatenaménti al livello dei solai, aventi lo scopo di
collegare tra loro i muri paralleli della scatola muraria. Tali incatenamenti devono essere realizzati
per mezzo di armature metalliche o altro mdleriale resistente a trazione, le cui estremita devono
essere efficacemente ancorate ai cordoli. Pertil-Collegamento nella direzione di tessitura del solaio
possono essere omessi gli incatenamenti quando il collegamento ¢ assicurato dal solaio stesso. Per il
collegamento in direzione normale alla/ tessitura del solaio, si possono adottare opportuni
accorgimenti che sostituiscano efficacemente gli incatenamenti costituiti da tiranti estranei al solaio.

Il collegamento fra la fondazione € lastruttura in elevazione ¢ generalmente realizzato mediante
cordolo in calcestruzzo armato disposto alla base di tutte le murature verticali resistenti. E possibile
realizzare la prima elevazione Con.pareti di calcestruzzo armato; in tal caso la disposizione delle
fondazioni e delle murature soviastanti deve essere tale da garantire un adeguato centraggio dei
carichi trasmessi alle pareti dellaprima elevazione ed alla fondazione.

Lo spessore dei muri portanti hon puo essere inferiore ai seguenti valori:

- muratura in elementi resistenti artificiali pieni 150 mm
- muratura in elementi resistenti artificiali semipieni 200 mm
- muratura in elementi resistenti artificiali forati 240 mm
- muratura di pietra squadrata 240 mm
- muratura di-pietra listata 400 mm
- muratura di pietra non squadrata 500 mm

I fenomeni del secondo ordine possono essere controllati mediante la snellezza convenzionale della
parete,.definita dal rapporto:

A=ho/t (4.5.1)

dove hp ¢ la lunghezza libera di inflessione della parete valutata in base alle condizioni di vincolo ai
bordi espresse dalla (4.5.6) e t & lo spessore della parete.
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11 valore della snellezza A non deve risultare superiore a 20.

4.5.5 ANALISI STRUTTURALE

La risposta strutturale ¢ calcolata usando:

- analisi semplificate.

- analisi lineari, assumendo i valori secanti dei moduli di elasticita

- analisi non lineari

Per la valutazione di effetti locali ¢ consentito 1’impiego di modelli di calcolo relativi a patti/isolate
della struttura.

Per il calcolo dei carichi trasmessi dai solai alle pareti e per la valutazione su queste{ultime degli
effetti delle azioni fuori dal piano, ¢ consentito I’'impiego di modelli semplificatiy basati sullo
schema dell’articolazione completa alle estremita degli elementi strutturali.

4.5.6 VERIFICHE

Le verifiche sono condotte con I'ipotesi di conservazione delle sezidni_piane e trascurando la
resistenza a trazione per flessione della muratura.

Oltre alle verifiche sulle pareti portanti, si deve eseguire anche la yérifica di travi di accoppiamento
in muratura ordinaria, quando prese in considerazione dal modello della struttura. Tali verifiche si
eseguono in analogia a quanto previsto per i pannelli murari vegticali.

4.5.6.1 Resistenze di progetto

Le resistenze di progetto da impiegare, rispettivamente, per le verifiche a compressione,
pressoflessione e a carichi concentrati (fy) , e a taglio (fyq) valgono:

fa= fily 4.5.2)
fea = Fr / Y 4.5.3)
dove
fi ¢ la resistenza caratteristica a compfessione della muratura;

fok ¢ la resistenza caratteristica a taglio della muratura in presenza delle effettive tensioni di
compressione, valutata con

ka= kao + 0,4 (o7 (454)
in cui

fyo ¢ definita al § 4.5.3 ¢ 6, &.la tensione normale media dovuta ai carichi verticali agenti sulla
sezione di verifica;

v ¢ il coefficiente patziale di sicurezza sulla resistenza a compressione della muratura,
comprensivo delle incertézze di modello e di geometria, fornito dalla Tab. 4.5.11, in funzione delle
classi di esecuzione pit-avanti precisate, ¢ a seconda che gli elementi resistenti utilizzati siano di
categoria I o di categoria II (vedi § 11.10.1).

Tabella 4.5.11. Valori del coefficiente Yv in funzione della classe di esecuzione e della categoria degli elementi

resistenti
Materiale Classe di esecuzione

1 2
Muratura cgn elementi resistenti di categoria I, malta a 2,0 2,5
prestaziorie garantita
Muratura con elementi resistenti di categoria I, malta a 2,2 2,7
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composizione prescritta

Muratura con elementi resistenti di categoria II, ogni tipo 2,5 3,0
di malta

I attribuzione delle Classi di esecuzione 1 e 2 viene effettuata adottando quanto di seguito indicato.

In ogni caso occorre (Classe 2):

- disponibilita di specifico personale qualificato e con esperienza, dipendente .dell’impresa
esecutrice, per la supervisione del lavoro (capocantiere);

- disponibilita di specifico personale qualificato e con esperienza, indipendente dall’impresa
esecutrice, per il controllo ispettivo del lavoro (direttore dei lavori).

La Classe 1 ¢ attribuita qualora siano previsti, oltre ai controlli di cui sopra, le seguenti operazioni

di controllo:

- controllo e valutazione in loco delle proprieta della malta e del calcestruzzo;

- dosaggio dei componenti della malta “a volume” con I'uso di opportuni-Contenitori di misura e
controllo delle operazioni di miscelazione o uso di malta premiscelata certificata dal produttore.

4.5.6.2 Verifiche agli stati limite ultimi

Gli stati limite ultimi da verificare sono:

- presso flessione per carichi laterali (resistenza e stabilitafuori dal piano),
- presso flessione nel piano del muro,

- taglio per azioni nel piano del muro,

- carichi concentrati.

- flessione e taglio di travi di accoppiamento

Le verifiche vanno condotte con riferimento a nermative di comprovata validita.

Per la verifica a presso flessione per cafichi® laterali, nel caso di adozione dell’ipotesi di

articolazione completa delle estremita dellasparete (v. § 4.5.5), ¢ consentito far riferimento al

metodo semplificato di seguito riportato.

La resistenza unitaria di progetto ridotta {444 riferita all’elemento strutturale si assume pari a
faa=D 4 (4.5.5)

in cui @ ¢ il coefficiente di riduzione della resistenza del materiale, riportato in Tab. 4.5.1I1 in

funzione della snellezza convehzienale A e del coefficiente di eccentricita m definito pili avant

(equazione 4.5.7).

Per valori non contemplativin tabella ¢ ammessa 'interpolazione lineare; in nessun caso sono

ammesse estrapolazioni.

Tabella 4.5.111 - Valori del coefficiente ® con ’ipotesi della articolazione (a cerniera)

Snellezza.). | Coefficiente di eccentricith m=6 e/t

0 0,5 1,0 1,5 2,0
0 1,00 0,74 0,59 0,44 0,33
5 0,97 0,71 0,55 0,39 0,27
10 0,86 0,61 0,45 0,27 0,16
15 0,69 0,48 0,32 0,17 ---
20 0,53 0,36 0,23 - -

Per la valutazione della snellezza convenzionale A della parete secondo 1’espressione (4.5.1) la
lunghezza libera d’inflessione del muro hg ¢ data dalla relazione

ho = ph (4.5.6)

in cui il fattore p tiene conto dell’efficacia del vincolo fornito dai muri ortogonali e h ¢ I’altezza
interna di piano; p assume il valore 1 per muro isolato, e i valori indicati nella Tab. 4.5.1IV, quando
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il muro non ha aperture ed ¢ irrigidito con efficace vincolo da due muri trasversali di spessore non
inferiore a 200 mm, e di lunghezza 1 non inferiore a 0,3 h, posti ad interasse a.

Tabella 4.5.IV - Fattore laterale di vincolo

h/a p
h/a<0,5 1
0,5<h/a<1,0 3/2 —hfa
1,0<h/a 1/[1+(h/a)!]

Se un muro (rasversale ha aperture, si ritiene convenzionalmente che la sua‘(funzione di
irrigidimento possa essere espletata quando lo stipite delle aperture disti dalla supetficie del muro
irrigidito almeno 1/5 dell’altezza del muro stesso; in caso contrario si assume p =1,

Nella Iunghezza 1 del muro di irrigidimento si intende compresa anche meta d¢llo spessore del muro
irrigidito.
1l coefficiente di eccentricita m ¢ definito dalla relazione:

m=06eft 4.5.7)
essendo e 1’eccentricita totale e t 1o spessore del muro.

Le eccentricita dei carichi verticali sullo spessore della muratura‘sono dovute alle eccentricita totali
dei carichi verticali, alle tolleranze di esecuzione ed alle azioni orizzontali. Esse possono essere
determinate convenzionalmente con i criteri che seguono.

a) eccentricita totale dei carichi verticali: e, = e + €5}

c =—I\Ild1 N [ 72 N2d2
TN AN,

oy (4.5.8)

52

dove:
€s1:  eccentricita della risultante dei carichi traspiessi dai muri dei piani superiori rispetto al piano
medio del muro da verificare;
ex: eccentricita delle reazioni di appoggiotdei solai soprastanti la sezione di verifica;
Nj: carico trasmesso dal muro sovrastante/Supposto centrato rispetto al muro stesso;
N,: reazione di appoggio dei solai sovrastanti il muro da verificare;
dy:  eccentricita di N, rispetto alpiano medio del muro da verificare;
dp:  eccentricita di N, rispetto al‘piano medio del muro da verificare;
tali eccentricita possono essere/positive o negative;
b) eccentricita dovuta a tolleranze di esecuzione, €,.

Considerate le tolleranzesmorfologiche e dimensionali connesse alle tecnologie di esecuzione degli
edifici in muratura si deve.tener conto di una eccentricita e, che ¢ assunta almeno uguale a

h

_h 459
% =700 (4.5.9)

con h altezza interna di piano.

c¢) eccentricitae, dovuta alle azioni orizzontali considerate agenti in direzione normale al piano
della muratizas

e, =—-, (4.5.10)
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dove M, ed N sono, rispettivamente, il massimo momento flettente dovuto alle azioni orizzontali£
lo sforzo normale nella relativa sezione di verifica. Il muro € supposto incernierato al livello dei
piani e, in mancanza di aperture, anche in corrispondenza dei muri trasversali, se questi hanno
interasse minore di 6 metri.

Le eccentricita e, €, € e, vanno convenzionalmente combinate tra di loro secondo J¢” due
espressioni:

€
e =le|+e,; e, =7+

s

€

(4.5.11)

vl

1l valore di e=e; ¢ adottato per la verifica dei muri nelle loro sezioni di estremita; il valore di e=e; ¢
adottato per la verifica della sezione ove ¢ massimo il valore di M. I.’eccentricitadi calcolo ¢ non
puod comunque essere assunta inferiore ad e,.

In ogni caso dove risultare:

e, £0,33¢; e, £0,33t. (4.5.12)

4.5.6.3 Verifiche agli stati limite di esercizio
Non ¢ generalmente necessario eseguire verifiche nei confronti di stati limite di esercizio di
strutture di muratura, quando siano soddisfatte le verifiche nei confronti degli stati limite ultimi.

Nel caso della muratura armata, ¢ per particolari situazioni~della muratura non armata, si fara
riferimento a norme tecniche di comprovata validita.

4.5.6.4 Verifiche alle tensioni ammissibili

Per edifici semplici ¢ consentito eseguire le verifiche, in via semplificativa, con il metodo delle
tensioni ammissibili, adottando le azioni previstevhelle presenti Norme Tecniche, con resistenza del
materiale di cui al § 4.5.6.1, ponendo il coéfficCicnte vy = 4,2 ed utilizzando il dimensionamento
semplificato di seguito riportato con le corrispondenti limitazioni:

a) le pareti strutturali della costruzione siano continue dalle fondazioni alla sommita;

b) nessuna altezza interpiano sia superiore a 3,5 ;

¢) il numero di piani non sia superiore a3 (entro e fuori terra) per costruzioni in muratura ordinaria
ed a 4 per costruzioni in muraturd armata;

d) la planimetria dell’edificio sia.inscrivibile in un rettangolo con rapporti fra lato minore e lato
maggiore non inferiore a 1/3;

e) lasnellezza della muratuiad sccondo 1’espressione (4.5.1), non sia in nessun caso superiore a 12;
f) il carico variabile per isolai non sia superiore a 3,00 kN/m>.
La verifica si intende soddisfatta se risulta:

6 =N/(0,65A) < fi/ym (4.5.13)

in cui N ¢ il carico, verticale totale alla base di ciascun piano dell’edificio corrispondente alla
somma dei carichi permanenti e variabili (valutati ponendo Ys=Yo=1) della combinazione
caratteristica ¢A-¢ ’area totale dei muri portanti allo stesso piano.

4.5.7 MURATURA ARMATA

N

La muratura armata ¢ costituita da elementi resistenti artificiali pieni e semipieni idonei alla
realizzazione di pareti murarie incorporanti apposite armature metalliche verticali e orizzontali,
annegate nella malta o nel conglomerato cementizio.
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Le barre di armatura possono essere costituite da acciaio al carbonio, o da acciaio inossidabile o da
acciaio con rivestimento speciale, conformi alle pertinenti indicazioni di cui al § 11.3.

I ammesso, per le armature orizzontali, I'impiego di armature a traliccio elettrosaldato o I'impiego
di altre armature conformate in modo da garantire adeguata aderenza ed ancoraggio, nel rispetto
delle pertinenti normative di comprovata validita.

In ogni caso dovra essere garantita una adeguata protezione dell’armatura nei confronti della
corrosione.

Le barre di armatura devono avere un diametro minimo di 5 mm. Nelle pareti che ing¢orporano
armatura nei letti di malta al fine di fornire un aumento della resistenza ai carichi fuori piano, per
contribuire al controllo della fessurazione o per fornire duttilita, I’area totale dell’armattica non deve
essere minore dello 0,03% dell’area lorda della sezione trasversale della parete (ci6g;0,015% per
ogni faccia nel caso della resistenza fuori piano).

Qualora "armatura sia utilizzata negli elementi di muratura armata per aumentare 1a resistenza nel
piano, o quando sia richiesta armatura a taglio, la percentuale di armatura jotizzontale, calcolata
rispetto all’area lorda della muratura, non potra essere inferiore allo 0,04 %, né/superiore allo 0,5%,
e non potra avere interasse superiore a 60 cm. La percentuale di armatura verticale, calcolata
rispetto all’area lorda della muratura, non potra essere inferiore allo 0,05 %,né suzperiore allo 1,0%.
In tal caso, armature verticali con sezione complessiva non inferiore a2 cm” dovranno essere
collocate a ciascuna estremita di ogni parete portante, ad ogni intef§ezione tra pareti portanti, in
corrispondenza di ogni apertura € comunque ad interasse non superiore a 4 m.

La lunghezza d’ancoraggio, idonea a garantire la trasmissione degli sforzi alla malta o al
calcestruzzo di riempimento, deve in ogni caso essere in ,grado di evitare la fessurazione
longitudinale o lo sfaldamento della muratura. I.’ancoraggio‘déve essere ottenuto mediante una
barra rettilinea, mediante ganci, piegature o forcelle o, in alterndtiva, mediante opportuni dispositivi
meccanici di comprovata efficacia.

La lunghezza di ancoraggio richiesta per barre dritte \ptud essere calcolata in analogia a quanto
usualmente fatto per le strutture di calcestruzzo armato,

[’ancoraggio dell’armatura a taglio, staffe incluse, deve essere ottenuto mediante ganci o piegature,
con una barra d’armatura longitudinale inserita nél gancio o nella piegatura. Le sovrapposizioni
devono garantire la continuitd nella trasmissione degli sforzi di trazione, in modo che lo
snervamento dell’armatura abbia luogo prima che venga meno la resistenza della giunzione. In
mancanza di dati sperimentali relativi alla’ tecrologia usata, la lunghezza di sovrapposizione deve
essere di almeno 60 diametri.

La malta o il conglomerato di riempimento dei vani o degli alloggi delle armature deve avvolgere
completamente 1’armatura. Lo spessore.di ricoprimento deve essere tale da garantire la trasmissione
degli sforzi tra la muratura e 1’armatura e tale da costituire un idoneo copriferro ai fini della
durabilita degli acciai. I.’armatuta, yerticale dovra essere collocata in apposite cavita o recessi, di
dimensioni tali che in ciascuno/di‘essi risulti inscrivibile un cilindro di almeno 6 ¢cm di diametro.

La resistenza a compressione minima richiesta per la malta ¢ di 10 MPa, mentre la classe minima
richiesta per il conglomerato cementizio ¢ C12/15. Per i valori di resistenza di aderenza
caratteristica dell’armatira si pud fare riferimento a risultati di prove sperimentali o a indicazioni
normative di comprovata validita.

La resistenza di progetto della muratura da impiegare per le verifiche a taglio (fy), pud essere
calcolata ignorando il contributo di qualsiasi armatura a taglio incorporata nell’elemento, qualora
non sia fornita "area minima di armatura sopra specificata per elementi di muratura armata atti ad
aumentare la resistenza nel piano, oppure prendendo in considerazione il contributo dell’armatura a
taglio, qualora Sia presente almeno 1’area minima prevista, secondo quanto riportato in normative di
riconosciutawalidita.

Le verifichedi sicurezza vanno condotte assumendo per 1’acciaio ys= 1,15,
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4.5.8 VERIFICHE PER SITUAZIONI TRANSITORIE

Per le situazioni costruttive transitorie, come quelle che si hanno durante le fasi della costruziene;
dovranno adottarsi tecnologie costruttive ¢ programmi di lavoro che non possano provocare ‘danhi
permanenti alla struttura o agli elementi strutturali e che comunque non possano riverberatsi sulla
sicurezza dell’opera.

Le entitd delle azioni ambientali da prendere in conto saranno determinate in relazione.al tempo
della situazione transitoria e della tecnologia esecutiva.

4.5.9 VERIFICHE PER SITUAZIONI ECCEZIONALI

Per situazioni progettuali eccezionali, il progetto dovra dimostrare la robustézza-della costruzione
mediante procedure di scenari di danno per i quali 1 fattori parziali yy dei materiali possono essere
assunti pari a ¥2 di quelli delle situazioni ordinarie (v. tab. 4.5.11).

4.5.10 RESISTENZA AL FUOCO

Ie verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con tiferimento a UNI EN 1996-1-2,
utilizzando i coefficienti vy (v. § 4.5.9) relativi alle combinazioni eccezionali.
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4.6 COSTRUZIONI DI ALTRI MATERIALI

I materiali non tradizionali o non trattati nelle presenti norme tecniche potranno essere utilizzati per
la realizzazione di elementi strutturali od opere, previa autorizzazione del Servizio Tecnico Centrale
su parere del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici, autorizzazione che riguardera 1’utilizze.del
materiale nelle specifiche tipologie strutturali proposte sulla base di procedure definite dal Servizio
Tecnico Centrale.

Si intende qui riferirsi a materiali quali calcestruzzi di classe di resistenza superiore a €70/85,
calcestruzzi fibrorinforzati, acciai da costruzione non previsti in § 4.2, leghe di alluminies leghe di
rame, travi tralicciate in acciaio conglobate nel getto di calcestruzzo collaborante, materiali
polimerici fibrorinforzati, pannelli con poliuretano o polistirolo collaborante, materiali murari non
tradizionali, vetro strutturale, materiali diversi dall’acciaio con funzione di armatura da c.a.
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S5 PONTI

5.1 PONTISTRADALI

511 OGGETTO

Le norme contengono i criteri generali e le indicazioni tecniche per la progettazione e 1’esecuzione
dei ponti stradali.

Nel seguito col termine “ponti” si intendono anche tutte quelle opere che, in relazione alle loro
diverse destinazioni, vengono normalmente indicate con nomi particolari, quali: viadotti, sottovia o
cavalcavia, sovrappassi, sottopassi, strade sopraelevate, ecc.

Le presenti norme, per quanto applicabili, riguardano anche i ponti mobili.
5.1.2 PRESCRIZIONI GENERALI

5.1.2.1 Premesse

In sede di progetto vanno definite le caratteristiche generali del ponte, ovvero la sua localizzazione,
la destinazione e la tipologia, le dimensioni principali, il tipo e le caratteristiche dei materiali
strutturali impiegati ed il tipo delle azioni considerdte a¥'fini del suo dimensionamento.

In sede di realizzazione si accertera che le medalitd tecnico esecutive adottate nell’esecuzione
dell’opera siano rispondenti alle assunzioni ed alle prescrizioni di Progetto ed alle specifiche di
Capitolato.

5.1.2.2 Geometria della sede stradale

At fini della presente normativa, peflarghezza della sede stradale del ponte si intende la distanza
misurata ortogonalmente all’asse stradale tra i punti pitl interni dei parapetti.

La sede stradale sul ponte ¢ ¢omposta da una o pil carreggiate, eventualmente divise da uno
spartitraffico, da banchine o dasmarciapiedi secondo I’importanza, la funzione e le caratteristiche
della strada.

5.1.2.3 Altezza libera

Nel caso di un ponte-che scavalchi una strada ordinaria, 1’altezza libera al di sotto del ponte non
deve essere in aleun, punto minore di 5 m, tenendo conto anche delle pendenze della strada
sottostante.

Nei casi di stitada a traffico selezionato ¢ ammesso, per motivi validi e comprovati, derogare da
quanto soprd, purché I’altezza minima non sia minore di 4 m.

Eccezionalmente, ove 1’esistenza di vincoli non eliminabili imponesse di scendere al di sotto di tale
valore,_si potra adottare un’altezza minima, in ogni caso non inferiore a 3,20 m. Tale deroga ¢
vincolata al parere favorevole dei Comandi Militare e dei Vigili del Fuoco competenti per territorio.
I ponti sui corsi d’acqua classificati navigabili dovranno avere il tirante corrispondente alla classe
deinatanti previsti.

— 158 —



4-2-2008 Supplemento ordinario alla GAZZETTA UFFICIALE Serie generale - n. 29

Per tutti i casi in deroga all’altezza minima prescritta di 5 m, si debbono adottare opportuni
dispositivi segnaletici di sicurezza (ad es. controsagome), collocati a conveniente distanza
dall’imbocco dell’opera.

Nel caso di sottopassaggi pedonali I’altezza libera non deve essere inferiore a 2,50 m.

5.1.2.4 Compatibilita idraulica

Quando il ponte interessa un corso d’acqua naturale o artificiale, il progetto dovra essere corredato
da una relazione idrologica ¢ da una relazione idraulica riguardante le scelte progetitiali, la
costruzione e 1’esercizio del ponte.

L’ampiezza e I'approfondimento della relazione e delle indagini che ne costituisepno la base
saranno commisurati all’importanza del problema.

Di norma il manufatto non dovra interessare con spalle, pile e rilevati il corso d’acqua attivo e, se
arginato, i corpi arginali. Qualora eccezionalmente fosse necessario realizzare pile in alveo, la luce
minima tra pile contigue, misurata ortogonalmente al filone principale della/corrente, non dovra
essere inferiore a 40 metri. Soluzioni con luci inferiori potranno essere autorizzate dall’ Autoritd
competente, previo parere del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici.

Nel caso di pile e/o spalle in alveo cura particolare ¢ da dedicare al problema delle escavazioni
dell’alveo e alla protezione delle fondazioni delle pile e delle spalle.

ILa quota idrometrica ed il franco dovranno essere posti in corrélazione con la piena di progetto
riferita ad un periodo di ritorno non inferiore a 200 anni.

1l franco di sottotrave e la distanza tra il fondo alveo e la“queta di sottotrave dovranno essere
assunte tenendo conto del trasporto solido di fondo e del trasporio di materiale galleggiante.

Il franco idraulico necessario non puo essere ottenuto ‘con/il sollevamento del ponte durante la
piena.

5.1.3 AZIONISUI PONTI STRADALI

e azioni da considerare nella progettazione dei ponti stradali sono:
le azioni permanenti;

— le distorsioni, ivi comprese quelle. dovute a presollecitazioni di progetto e quelle di origine
termica;

— le azioni variabili da traffico;

— le azioni variabili di vento eneve;
— le azioni eccezionali;

— le azioni sismiche.

La viscosita deve essereconsiderata associata a quelle azioni per le quali da effetto.

5.1.3.1 Azioni/permanenti
1. Peso proprio‘degli elementi strutturali e non strutturali: g;

2. Carichi permanenti portati: g (pavimentazione stradale, marciapiedi, sicurvia, parapetti,
attrezzature.stradali, rinfianchi e simili).

3. Alwe'azioni permanenti: g3 (spinta delle terre, spinte idrauliche, ecc.).
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5.1.3.2

1. Distorsioni e presollecitazioni di progetto: €;,

Deformazioni impresse

Ai fini delle verifiche si devono considerare gli effetti delle distorsioni e delle presollecitazioni
eventualmente previste in progetto.

2. Effetti reologici: ritiro e viscosita €»; Variazioni termiche €s.

1l calcolo degli effetti del ritiro del calcestruzzo, delle variazioni termiche e della yiscosita deve
essere effettuato in accordo al carattere ed all’intensita di tali distorsioni definiti nelle relative
sezioni delle presenti Norme Tecniche.

3. Cedimenti vincolari: €4

Dovranno considerarsi gli effetti di cedimenti vincolari quando, sulla base delle indagini e delle
valutazioni geotecniche, questi risultino significativi per le strutture.

5.1.3.3 Azioni Variabili da Traffico

5.1.33.1

I carichi variabili da traffico sono definiti dagli Schemi di Cagigor descritti nel § 5.1.3.3.3, disposti
su corsie convenzionali.

Premessa

51332

Le larghezze w; delle corsie convenzionali su una'carreggiata ed il massimo numero (intero)
possibile di tali corsie su di essa sono indicati nel prospetto seguente (Fig. 5.1.1 e Tab. 5.1.1).

Definizione delle corsie convenzionali

Se non diversamente specificato, qualora la carréggiata di un impalcato da ponte sia divisa in due

parti separate da una zona spartitraffico centralessi distinguono i casi seguenti:

a) se le parti sono separate da una barriera disicurezza fissa, ciascuna parte, incluse tutte le corsie
di emergenza e le banchine, ¢ autonomamente divisa in corsie convenzionali.

b) se le parti sono separate da barriere diicurezza mobili o da altro dispositivo di ritenuta, ’intera
carreggiata, inclusa la zona spartitraffico centrale, ¢ divisa in corsie convenzionali.

Parte rimanente
77 7T T 7T T T
W /; P Corsia convenzionale numero s ’/'
VPP IT I IO TSI /{/’
w Parte rimanente
b S Corsia convenzionale numero 2
LA TS TSI ST
Parte rimanente

Figura 5.1.1 — Esempio di numerazione delle corsie

Tabella 5.1.1 - Nunero e Larghezza delle corsie

Larghézza di carreggiata Numero di corsie Larghezza di una corsia | Larghezza della zona
“w” convenzionali convenzionale [m] rimanente [m]
w <540 m n=1 3,00 (w-3,00)
5,4<w<6,0m n=2 w/2 0
6,0m<w ny = Int(w/3) 3,00 w - (3,00 X ny)

La disposizione e la numerazione delle corsie va determinata in modo da indurre le pilt sfavorevoli
condizioni di progetto. Per ogni singola verifica il numero di corsie da considerare caricate, la loro
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disposizione sulla carreggiata ¢ la loro numerazione vanno scelte in modo che gli effetti della
disposizione dei carichi risultino i pit sfavorevoli. La corsia che, caricata, da l'effetto piu
sfavorevole ¢ numerata come corsia Numero 1; la corsia che da il successivo effetto pitt sfavorevole
¢ numerata come corsia Numero 2, ecc.

Quando la carreggiata ¢ costituita da due parti separate portate da uno stesso impalcato, le corsie
sono numerate considerando I’intera carreggiata, cosicché vi ¢ solo una corsia 1, solo una corsia-2
ecc, che possono appartenere alternativamente ad una delle due parti.

Quando la carreggiata consiste di due parti separate portate da due impalcati indipendenti, per il
progetto di ciascun impalcato si adottano numerazioni indipendenti. Quando, invece, glilimpalcati
indipendenti sono portati da una singola pila o da una singola spalla, per il progetto, della pila o
della spalla si adotta un’unica numerazione per le due parti.

Per ciascuna singola verifica e per ciascuna corsia convenzionale, si applicano gli Schemi di Carico
definiti nel seguito per una lunghezza e per una disposizione longitudinale, tali da oticnere 1’effetto
piu sfavorevole.

5.1.3.3.3 Schemi di Carico

Le azioni variabili del traffico, comprensive degli effetti dinamici, son6 definite dai seguenti

Schemi di Carico:

Schema di Carico 1: ¢ costituito da carichi concentrati su due assi/in tandem, applicati su impronte
di pneumatico di forma quadrata e lato 0,40 m; e da carichi uniformemente
distribuiti come mostrato in Fig. 5.1.2," Questo schema ¢ da assumere a
riferimento sia per le verifiche globali, siaget le verifiche locali, considerando
un solo carico tandem per corsia, disposto in asse alla corsia stessa. 1l carico
tandem, se presente, va considerato per iftero.

Schema di Carico 2: ¢ costituito da un singolo asse applicato su specifiche impronte di pneumatico
di forma rettangolare, di larghezza(0,60 m ed altezza 0,35 m, come mostrato
in Fig. 5.1.2. Questo schema‘ya considerato autonomamente con asse
longitudinale nella posizione piu gravosa ed ¢ da assumere a riferimento solo
per verifiche locali. Qualora/sia pitt gravoso si considerera il peso di una
singola ruota di 200 kN.

Schema di Carico 3: ¢ costituito da un carico isolato da 150kN con impronta quadrata di lato
0,40m. Si utilizza pet yerifiche locali su marciapiedi non protetti da sicurvia.

Schema di Carico 4: ¢ costituito da un garico isolato da 10 kN con impronta quadrata di lato 0,10m.
Si utilizza per werifiche locali su marciapiedi protetti da sicurvia e sulle
passerelle pedeonali.

Schema di Carico 5: costituito dalla~folla compatta, agente con intensitd nominale, comprensiva
degli effetti‘dinamici, di 5,0 kN/m~. Il valore di combinazione ¢ invece di 2,5
KN/m?. I cético folla deve essere applicato su tutte le zone significative della
superficie di influenza, inclusa l’area dello spartitraffico centrale, ove
rilevante:

Schemi di Carico 6.a, b, ¢: In assenza di studi specifici ed in alternativa al modello di carico
principale, generalmente cautelativo, per opere di luce maggiore di 300 m, ai
fini- della statica complessiva del ponte, si pud far riferimento ai seguenti
carichi qra, qrb € qr.c

1 0,25
qL,a=128,95(I—) [KN/m]; (5.1.1)

1 0,38
dus =3&71(Ej [kN/m]; (5.1.2)
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1

I_) [kN/m], (5.1.3)

qre =77,12(

essendo I la lunghezza della zona caricata in m.

5.1.3.3.4 Categorie Stradali

Sulla base dei carichi mobili ammessi al transito, i ponti stradali si suddividono nelle-tre seguenti
categorie:

1" Categoria: ponti per il transito dei carichi mobili sopra indicati con il loro intero valore;
2% Categoria: come sopra, ma con valori ridotti dei carichi come specificato nel\séguito;
3" Categoria: ponti per il transito dei soli carichi associati allo Schema 5 (pass¢relle pedonali).

Sul manufatto dovra essere applicato un contrassegno permanente, chiaramente visibile, indicante la
categoria ¢ I’anno di costruzione del ponte.

I.’accesso ai ponti di 3" Categoria di carichi diversi da quelli di progetto deve essere materialmente
impedito.

Il wansito di carichi eccezionali, il cui peso, sia totale che per asse, ecceda quelli previsti per la
relativa categoria di progettazione, dovra essere autorizzato ‘\dall’Ente proprietario della strada,
secondo le vigenti norme sulla disciplina della circolaziong' stradale. Se necessario, il progetto potra
specificatamente considerare uno o piul veicoli speciali rappresentativi per geometria e carichi-asse
dei veicoli eccezionali previsti sul ponte. Detti veicoligpeciali e le relative regole di combinazione
possono essere appositamente specificati caso perscase’ o dedotti da normative di comprovata
validita.

5.1.3.3.5 Disposizione dei carichi mobili-per. realizzare le condizioni di carico pin gravose

Il numero delle colonne di carichi mobili da censiderare nel calcolo dei ponti di 1* € 2* Categoria &
quello massimo compatibile con la larghezza della carreggiata, comprese le eventuali banchine di
rispetto e per sosta di emergenza, nonché gli eventuali marciapiedi non protetti e di altezza inferiore
a 20 cm, tenuto conto che la larghezza di ingombro convenzionale ¢ stabilita per ciascuna colonna
in 3,00 m.
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150 kN
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2 ; Direzione dellssse Schema di carico 3
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Schema di carico 2 {dimensioni in [m])
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=5 kNI’ (Folla)

Sehemad carico B

Figura 5.1.2~Schemi di Carico 1-5 Dimensioni in [m]

In ogni caso il numero delle colenn¢ non deve essere inferiore a 2, a meno che la larghezza della
sede stradale sia inferiore a 5,40 m.

La disposizione dei carichi ed il numero delle colonne sulla carreggiata saranno volta per volta
quelli che determinano le condizioni piu sfavorevoli di sollecitazione per la struttura, membratura o
sezione considerata.

Per i ponti di 1°_Categoria si devono considerare, compatibilmente con le larghezze
precedentemente definite, le seguenti intensita dei carichi (Tab. 5.1.1I):

Tabella 5.1.11 - Intensita dei carichi Qy e qi per le diverse corsie

Posizione Carico asse Qy [KN] ik [kN/m’]
Corsia Numero 1 300 9,00
Corsia Numero 2 200 2,50
Corsia Numero 3 100 2,50
Altre corsie 0,00 2,50
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Per i ponti di 2* Categoria si devono gonsidcrarc sulla Corsia N.1 un Carico asse Qix = 240 kN ed
un carico distribuito gix = 7,20 [kN/m~]. Sulle altre corsie vanno applicali i carichi associati ai pohti
di 1° Categoria.

Per i ponti di 3* Categoria si considera il carico associato allo Schema 5 (folla compatta) applicato
con la disposizione pill gravosa per le singole verifiche.

Al fini della verifiche globali di opere singole di luce maggiore di 300 m, in assenza di studi
specifici ed in alternativa al modello di carico principale, si disporra sulla corsia n. 1 tin ¢arico qp.a,
sulla corsia n. 2 un carico qrp, sulla corsia n. 3 un carico g ¢ sulle altre corsic™e sull’area
rimanente un carico distribuito di intensita 2,5 kKN/m”~.

I carichi qra, qup € Q. Si dispongono in asse alle rispettive corsie.

5.1.3.3.6 Strutture Secondarie di Impalcato
Diffusione dei carichi locali

I carichi concentrati da considerarsi ai fini delle verifiche locali ed dssociati agli Schemi di Carico
1, 2, 3 ¢ 4 si assumono uniformemente distribuiti sulla superfieic‘della rispettiva impronta. La
diffusione attraverso la pavimentazione e lo spessore della soletta.si considera avvenire secondo un
angolo di 45°, fino al piano medio della struttura della soletta sottostante (Fig. 5.1.3.a). Nel caso di
piastra ortotropa la diffusione va considerata fino al pian0 medio della lamiera superiore
d’impalcato (Fig. 5.1.3.b).

Calcolo delle strutture secondarie di impalcato

Ai fini del calcolo delle strutture secondarie dell’impalcato (solette, marciapiedi, traversi, ecc.) si
devono prendere in considerazione i carichi gia definiti in precedenza, nelle posizioni di volta in
volta piu gravose per 1’elemento considerato. In/alternativa si considera, se piu gravoso, il carico
associato allo Schema 2 , disposto nel modo piu_sfavorevole e supposto viaggiante in direzione
longitudinale.

Per i marciapiedi non protetti da sicurvia si considera il carico associato allo Schema 3.

Per i marciapiedi protetti da sicurvia e per iponti di 3° Categoria si considera il carico associato allo
Schema 4.

Nella determinazione delle combinazioni di carico si indica come carico q; la disposizione dei
carichi mobili che, caso per caso, risulta pili gravosa ai fini delle verifiche.

20+htb

l b
[
i Povimentazione . ﬂ- Ly i
— o EEEER R,
| : ‘
I i
T - | Soletto !
l |
Figura 5.1.3a — Diffusione dei carichi concentrati Figura 5.1.3b — Diffusione dei carichi concentrati
nélle solette negli impalcati a piastra ortotropa

5.1.34 Incremento Dinamico addizionale in presenza di discontinuita strutturali: q»

I carichi mobili includono gli effetti dinamici per pavimentazioni di media rugositd. In casi
particolari, come ad esempio, in prossimita di interruzioni della continuita strutturale della soletta,
pud. essere necessario considerare un coefficiente dinamico addizionale q,, da valutare in
riferimento alla specifica situazione considerata.
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5.1.3.5 Azione longitudinale di frenamento o di accelerazione: q3

La forza di frenamento o di accelerazione g3 ¢ funzione del carico verticale totale agente sulla corsia
convenzionale n. 1 ed ¢ uguale a

180kNSq3=0,6(2Q1k)+0,10q1k-W1~LS9OOkN (5.1.4)
per i ponti di 1° categoria ed a
144 KN < g5 =0,6(2Q;, )+0,10-qyy - w; - 1. <900 kN (5.05)

per i ponti di 2* categoria, essendo wy la larghezza della corsia ¢ 1. la lunghezza della zona’ caricata.
La forza, applicata a livello della pavimentazione ed agente lungo I'asse della corsia, € assunta
uniformemente distribuita sulla lunghezza caricata e include gli effetti di interazione.

5.1.3.6 Azione centrifuga: Q4

Nei ponti con asse curvo di raggio R (in metri) I’azione centrifuga corrispondénte ad ogni colonna
di carico si valuta convenzionalmente come indicato in Tab. 5.1.III, essendo Q, 2212-Q1k il
carico totale dovuto agli assi tandem dello schema di carico 1 agenti sul ponte.

1l carico concentrato Qg, applicato a livello della pavimentazione, agise¢ in direzione normale
all’asse del ponte.

Tabella 5.1.111 - Valori caratteristici delle forze céntrifughe

Raggio di curvatura [m] Q, [kN]

R <200 0,2°Q,

200 <R <1500 40-Qu/R
1500 <R 0

5.1.3.7 Azioni di Neve, Vento: s

Per le azioni da neve e vento vale quanto specificato al'Cap. 3.

L’azione del vento pud essere convenzionalmente dssimilata ad un carico orizzontale statico, diretto
ortogonalmente all’asse del ponte e/o diretto nelle direzioni pill sfavorevoli per alcuni dei suoi
elementi (ad es. le pile). Tale azione si considera agente sulla proiezione nel piano verticale delle
superfici direttamente investite. I.’azion¢ del vento pu0 essere valutata come azione dinamica
mediante una analisi dell’interazione vento-Struttura.

La superficie dei carichi transitanti sulsponte esposta al vento si assimila ad una parete rettangolare
continua dell’altezza di 3 m a partiré dal-piano stradale.

[’azione del vento si pud valutare ¢ome sopra specificato nei casi in cui essa non possa destare
fenomeni dinamici nelle struttire,del ponte o quando I’orografia non possa dar luogo ad azioni
anomale del vento.

Per 1 ponti particolarmente, Sensibili all’eccitazione dinamica del vento si deve procedere alla
valutazione della rispostd strutturale in galleria del vento e, se necessario, alla formulazione di un
modello matematico dell’azione del vento dedotto da misure sperimentali.

1l carico neve si considéra non concomitante con i carichi da traffico, salvo che per ponti coperti.

5.1.3.8 Azioni sismiche g
Per le azionissisiiche si devono rispettare le prescrizioni di cui al § 3.2.

Per la determinazione degli effetti di tali azioni si fara di regola riferimento alle sole masse
corrispondenti ai pesi propri ed ai sovraccarichi permanenti, considerando nullo il valore quasi
permanente delle masse corrispondenti ai carichi da traffico.
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Ove necessario, per esempio per ponti in zona urbana di intenso traffico, si dovra considerare un
valore non nullo di dette masse in accordo con il § 3.2.4.

5.1.3.9 Resistenze passive dei vincoli: ¢

Nel calcolo delle pile, delle spalle, delle fondazioni, degli stessi apparecchi di appoggio e, se del
caso, dell’impalcato, si devono considerare le forze che derivano dalle resistenze parassite dei
vincoli.

Nel caso di appoggi in gomma dette forze andranno valutate sulla base delle/ caratteristiche
dell’appoggio e degli spostamenti previsti.

5.1.3.10  Azioni sui parapetti. Urto di veicolo in svio: qg

[’altezza dei parapetti non potra essere inferiore a 1,10 m. I parapetti devono essere calcolati in
base ad un’azione orizzontale di 1,5 kN/m applicata al corrimano.

I sicurvia e gli elementi strutturali ai quali sono collegati devono g€sgere dimensionati in funzione
della classe di contenimento richiesta per I’impiego specifico (vedi'hD:M. 21-06-04 n.2367). Se non
diversamente indicato, la forza deve essere considerata distribuita.su 0,50 m ed applicata ad una
quota h, misurata dal piano viario, pari alla minore delle dimensioni h;, hy, dove h; = (altezza della
barriera - 0,10m) , h, = 1,00m.

Nel progetto dell’impalcato deve essere considerata und condizione di carico eccezionale nella
quale alla forza orizzontale d’urto su sicurvia si assecia“un carico verticale isolato sulla sede
stradale costituito dal Secondo Schema di Carico, posizionato in adiacenza al sicurvia stesso e
disposto nella posizione pill gravosa.

Per altri elementi si puo fare riferimento al § 3.6.3.3.2,

5.1.3.11 Altre azioni variabili (azioni idrauliche, urto di un veicolo, urto di ghiacci e natanti
su pile): qo

Azioni idrauliche.

Le azioni idrauliche sulle pile poste nell’alveo dei fiumi andranno calcolate secondo le prescrizioni
del § 5.1.2.5 tenendo conto, oltre ¢he déll’orientamento e della forma della pila, anche degli effetti
di modificazioni locali dell’alveos dovlite, per esempio, allo scalzamento atteso.

Urto di un veicolo contro le strutture.

I piedritti dei ponti ubicati a‘distanza < 5,0 m dalla sede stradale, dovranno essere protetti contro il
pericolo di urti di veicoli stradali, mediante adeguate opere chiaramente destinate alla protezione dei
piedritti stessi.

In ogni caso, gli impalcati'sovrapassanti strade con franco inferiore a 6 m e gli elementi di sostegno
verticale dovranno éssere progettati in modo da resistere all’azione delle forze statiche indicate al §
3.6.3.3.1.

Urto di ghiacci e natanti su pile.

Lintensita ¢ le{modalita di applicazione delle azioni derivanti da pressione dei ghiacci ed altre
cause eccezionali, vanno definite facendo riferimento a norme specifiche o attraverso specifiche
analisi di'rischio. Per quanto riguarda gli urti da natanti si pud fare riferimento al § 3.6.3.5.

5.13.12- Combinazioni di Carico

IYe ‘ecombinazioni di carico da considerare ai fini delle verifiche devono essere stabilite in modo da
garantire la sicurezza in conformita a quanto prescritto al Cap. 2.

— 166 —



4-2-2008 Supplemento ordinario alla GAZZETTA UFFICIALE Serie generale - n. 29

Ai fini della determinazione dei valori caratteristici delle azioni dovute al traffico, si dovranno
considerare, generalmente, le combinazioni riportate in Tab. 5.1.IV.

Tabella 5.1.IV - Valori caratteristici delle azioni dovute al traffico

Carichi sulla carreggiata Carichi su
marciapiedi e
piste ciclabili
Carichi verticali Carichi orizzontali Carichi
verticali
Gruppo di | Modello principale | Veicoli Folla Frenatura q; | Forza Carico
azioni (Schemi di carico | speciali (Schema di centrifuga q; | unifermemente.
1,2,3,4,6) carico 5) distribuito
1 Valore Schema di
caratteristico carico 5 con
valore di
combinazione
2.5 kN/m?
2a Valore frequente Valore
caratteristico
2b Valore frequente Vatore
caratteristico
30 Schema di
carico 5 con
valore
caratteristico
5,0 kN/m?
409 Schema di Schema di
carico 5 con carico 5 con
valore valore
caratteristicor caratteristico
5,0 kN/m? 5,0 kN/m*
50 Da definirsi peril | Valore
singolo progetto caratleristico
o nominale
‘:*) Ponti di 3% categoria
‘*_*) Da considerare solo se richiesto dal particolare progetto (ad es. ponti in zona urbana)
" Da considerare solo se si considerano veicoli speciali

ILa Tab. 5.1.V fornisce i valori dei‘eoefficienti parziali delle azioni da assumere nell’analisi per la
determinazione degli effetti delle.azioni nelle verifiche agli stati limite ultimi.

Nella Tab. 5.1.V il significato dei $imboli ¢ il seguente:

Yoi coefficiente parziale del peso proprio della struttura, del terreno e dell’acqua, quando
pertinente;

Yen coefficiente parziale dei pesi propri degli elementi non strutturali;

Yo coefficiente parziale delle azioni variabili da traffico;

Yoi coefficiente ‘parziale delle azioni variabili.

11 coefficiente parziale della precompressione si assume pari a Yp=1

Altri valori di coetficienti parziali sono riportati nel Cap. 4 con riferimento a particolari azioni
specifiche dei diversi materiali.

I valori dei, ¢oefficienti yo;, Wi; € Yo per le diverse categorie di azioni sono riportati nella Tab.
5.1.VL
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Tabella 5.1.V - Coefficienti parziali di sicurezza per le combinazioni di carico agli SLU

- AT Al A2
Coefficiente | EQU STR GEO
L. . favorevoli 0,90 1,00 1,00
Carichi permanenti ) Yo
sfavorevoli 1,10 1,35 1500
L. . . favorevoli 0,00 0,00 0,00
Carichi permanenti non strutturali Vo2
sfavorevoli - 1,50 1,50 1,30
: 0,00
Carichi variabili da traffico favorevoli . 0,00 4%
sfavorevoli Q 1,35 1535 1,15
: 0,00
Carichi variabili favorevoh‘ Yai 0,00 0,00
sfavorevoli Qi 1,50 1,50 1,30
. L L favorevoli 0,90 1,00 1,00
Distorsioni ¢ presollecitazioni di progetto Vel 5 .
sfavorevoli € 1,009 1,00% 1,00
Ritiro e viscosita, Variazioni termiche, favorevoli 0,00 0,00 0,00
Cedimenti vincolari sfavorevoli | Ye2» Ve3nTe4 1,20 1,20 1,00

valori di GEO.

™ Equilibrio che non coinvolga i parametri di deformabilita e resistenza del terreno; altrimenti si applicano i

@ Nel caso in cui i carichi permanenti non strutturali (ad es.£arichi permanenti portati) siano compiutamente

definiti si potranno adottare gli stessi coefficienti validiperlé azioni permanenti.
© 1,30 per instabilita in strutture con precompressione estérna
1,20 per effetti locali

Tabella 5.1.VI - Coefficienti y per le azioni variabili per ponti stradali e pedonali

Coefficiente | Coefficiente s, | Coefficiente s,
Azioni Gruppo di azioni (Tabella 5.1.TV) W di (valori (valori quasi
combinagione [frequenti) permanenti)
Schema 1 (Carichi tandem) 0,75 0,75 0,0
Schemi 1, 5 e 6 (Carichi, distribuiti 0,40 0,40 0,0
Schemi 3 e 4 (cafichi concentrati) 0,40 0,40 0,0
Schema 2 0,0 0,75 0,0
Agzioni da traffico
(Tabella 5.1.1v) |2 0,0 0,0 0,0
3 0,0 0,0 0,0
4 (folla) ---- 0,75 0,0
5 0,0 0,0 0,0
Vento a ponte scarico
SLU e SLE 0,6 0,2 0,0
Vento s Esecuzione 0,8 -—-- 0,0
Vento a ponte carico 0,6
SLU e SLE 0,0 0,0 0,0
Neye g5
esecuzione 0,8 0,6 0,5
Temperatura Ty 0,6 0,6 0,5

Per 1c opere di luce maggiore di 300 m ¢ possibile modificare i coefficienti indicati in tabella previa
autorizzazione del Servizio Tecnico Centrale del Ministero delle Infrastrutture, sentito il Consiglio
Superiore dei lavori pubblici.
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5.1.4 VERIFICHE DI SICUREZZA

Le verifiche di sicurezza sulle varie parti dell’opera devono essere effettuate sulla base dei criteri
definiti dalle presenti norme tecniche.

In particolare devono essere effettuate le verifiche allo stato limite ultimo, ivi compresa la verifica
allo stato limite di fatica, ed agli stati limite di servizio riguardanti gli stati di fessurazione e“di
deformazione.

LLe combinazioni di carico da considerare ai fini delle verifiche devono essere stabilite in modo’da
garantire la sicurezza secondo quanto definito nei criteri generali enunciati al Cap. 2 dell€ presenti
norme tecniche.

5.1.4.1 Verifiche agli Stati Limite Ultimi

Si dovra verificare che sia: Eq < Ry, dove Eq ¢ il valore di progetto degli effetti dell¢ azioni ed Rq &
la corrispondente resistenza di progetto.

5.1.4.2 Stati Limite di Esercizio

Per gli Stati Limite di Esercizio si dovra verificare che sia: Eq < Cy, dove Cq €& un valore nominale
o una funzione di certe proprieta materiali legate agli effetti progettuali’delle azioni considerate, Eq
¢ il valore di progetto dell’effetto dell’azione determinato sulla bas¢'delle combinazioni di carico.

5.1.4.3 Verifiche allo stato limite di fatica

Per strutture, elementi strutturali ¢ dettagli sensibili a fenomeni di fatica vanno eseguite opportune
verifiche.

Le verifiche saranno condotte considerando spettri di carico differenziati, a seconda che si conduca
una verifica per vita illimitata o una verifica a dannéggiamento. In assenza di studi specifici, volti
alla determinazione dell’effettivo spettro di carico che-interessa il ponte, si potra far riferimento ai
modelli descritti nel seguito.

Verifiche per vita illimitata

Le verifiche a fatica per vita illimitata potranno/essere condotte, per dettagli caratterizzati da limite
di fatica ad ampiezza costante, controllando/che il massimo delta di tensione AGmax=(Cmax-Cmin)
indotto nel dettaglio stesso dallo spettro“di carico significativo risulti minore del limite di fatica del
dettaglio stesso. Ai fini del calcolo delMAGmax Si possono impiegare, in alternativa, i modelli di carico
di fatica 1 e 2, disposti sul ponte nélle.due configurazioni che determinano la tensione massima e
minima, rispettivamente, nel dettaglio~considerato.

Il modello di carico di fatica~1. ¢ costituito dallo schema di carico 1 con valore dei carichi
concentrati ridotti del 30% e valori dei carichi distribuiti ridotti del 70% (vedi fig. 5.1.4).

Per verifiche locali si deve ‘Considerare, se pitt gravoso, il modello costituito dall’asse singolo dello

schema di carico 2, considerato autonomamente, con valore del carico ridotto del 30% (vedi fig.
5.1.4).

Quando siano necessarie valutazioni pill precise, in alternativa al modello semplificato n. 1, derivato
dal modello di carieo principale, si pud impiegare il modello di carico a fatica n. 2, rappresentato
nella Tab. 5.1.VH, applicato sulla corsia lenta.

Nel caso in cui-siano da prevedere significativi effetti di interazione (ra veicoli, per 1’applicazione
nel modello,2,siidovra far riferimento a studi specifici o a metodologie consolidate.
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Q=280 kN
- R
Asse longitudinalg ‘
W B 150 0. —T40KN delpogie =140 200
00 Corsian. 2 5
B B i =075 KN/
-
E & ~70 KN
Corsian. 3 . . ‘1’
" = qu=0.75 KN/m —}35 +
Figura 5.1.4 — Modello di carico di fatica n. 1
Tabella 5.1.VII — Modello di carico a fatica n. 2 — veicoli frequenti
SAGOMA del VEICOLO Distanza tra Carieo Tipo di ruota
gli assi frequente per (Tab. 5.1.IX)
(m) asse
(kN)
4,5 90 A
! | 190 B
%‘I 7 D
4,20 80 A
1,30 140 B
£ H@H | 140 B
(o) 00
3,20 90 A
‘ 5,20 180 B
=y I 130 120 c
00~ 000 1,30 120 C
120 C
3,40 90 A
| 6,00 190 B
ey | I O - T
o ofe 140 B
4,80 90 A
! ~ 3,60 180 B
E\.I \_J 4,40 120 C
0+ 0 0 OC 1,30 110 C
110 C

Verifiche a danneggiamento

Le verifiche atdanneggiamento consistono nel verificare che nel dettaglio considerato lo spettro di
carico produca un danneggiamento D<I.

Il danneggiamento D sara valutato mediante la legge di Palmgren-Miner, considerando la curva S-N
caratteristica del dettaglio e la vita nominale dell’opera.

Le verifiche saranno condotte considerando lo spettro di tensione indotto nel dettaglio dal modello
di fatica semplificato n. 3, riportato in Fig. 5.1.5, costituito da un veicolo di fatica simmetrico a 4
assiy, ciascuno di peso 120 kN, o, in alternativa, quando siano necessarie valutazioni pill precise,
dallo spettro di carico equivalente costituente il modello di fatica n. 4, riportato in Tab. 5.1.VIIL, ,
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N

ove ¢ rappresentata anche la percentuale di veicoli da considerare, in funzione del traffico
interessante la strada servita dal ponte.

I tipi di pneumatico da considerare per i diversi veicoli e le dimensioni delle relative impronte sono
riportati nella Tab. 5.1.IX.

In assenza di studi specifici, per verifiche di danneggiamento, si considerera sulla corsia lentasil

flusso annuo di veicoli superiori a 100 kN, rilevanti ai fini della verifica a fatica dedotto dalla
Tabella 5.1.X.

Nel caso in cui siano da prevedere significativi effetti di interazione tra veicoli, si dovra far
riferimento a studi specifici o a metodologie consolidate.

E = E H-

160 200 Sssiclongitudingle o 160 %200
del ponte
|
- N - N
—+40 +—80 —F40 + +40 +—80 40yt
[ | 500 G120 —=F

Figura 5.1.5 — Modello di carico a fatica n.(3

Tabella 5.1.VIII - Modello di carico a fatica n. 4 — veicoli equivalenti

Composizione del traffico
Sasoma del veicolo Tipodi | Interassi | Valoriequivalenti Lunga Media Traffico
& pneumatico [m] dei carichi asse [kN] locale
(Tab.5.1- percorrenza | percorrenza
X)

A 70
B 4,50 130

fg]\j6| 20,0 40,0 80,0
A 70
B 4,20 120

B 1,30 120 5,0 10,0 5,0

%JTMGG

A 70
B 3,20 150
0 0O 000 C 1,30 90
C 1,30 90
A 70
B B 3,40 140

A . B 6,00 90 15,0 15,0 5,0
o 00 B 1,80 90
A 70
B 4,80 130

fa ! C 3,60 90 10,0 5,0 5,0
%_r T [-3 ﬁ‘ C 4,40 80
C 1,30 80
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Tabella 5.1.IX — Dimensioni degli assi e delle impronte per i veicoli equivalenti

Tipo di pneumatico

Dimensioni dell’asse e delle impronte

200 m

i

i

Asse defla corsia

422 m

200m

Asse della corsia

200m

C 0.32m !

0,27 m

Tabella 5.1.X — Flusso annuo di veicoli pesanti sulla corsialenta

Categorie di traffico Flusso annuo di veicoli di peso
g superiore a 100 kN sulla corsia lenta
1 - Strade ed autostrade con 2 o piu corsie per senso di 2.0x10°
marcia, caratterizzate da intenso traffico pesarite ’
2 - Strade ed autostrade caratterizzate da traffico pesante di 0.5x10°
media intensita ”
3 - Strade principali caratterizzate da traffico pesante di 3
. L 0,125x10
modesta intensita
4 - Strade locali caratterizzate da traffico pesante di intensita o
. 0,05x10
molto ridotta

5.1.4.4 Verifiche allo stato limite di fessurazione

Per assicurare la funzionalita e la durata delle strutture viene prefissato uno stato limite di
fessurazione, commisufato) alle condizioni ambientali e di sollecitazione, nonché alla sensibilita

delle armature alla corrosione.

Strutture in calcestriizzo armato ordinario. Per le strutture in calcestruzzo armato ordinario, devono

essere rispettate 1& limitazioni di cui alla Tab. 4.1.VI per

armatura poco sensibile.

Strutture in calcestruzzo armato precompresso. Valgono le limitazioni della Tab. 4.1.VI per

armature sensibili.

5.1.4.5

Verifiche allo stato limite di deformazione

I’assetto di una struttura, da valutarsi in base alle combinazioni di carico precedentemente indicate,
devewisultare compatibile con la geometria della struttura stessa in relazione alle esigenze del
traffico, nonché con i vincoli ed i dispositivi di giunto previsti in progetto.
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Le deformazioni della struttura non devono arrecare disturbo al transito dei carichi mobili alle
velocita di progetto della strada.

5.1.4.6 Verifiche delle azioni sismiche

Le verifiche nei riguardi delle azioni sismiche vanno svolte secondo 1 criteri ed i metodi espostinel
relativo § 3.2.

5.1.4.7 Verifiche in fase di costruzione

Le verifiche di sicurezza vanno svolte anche per le singole fasi di costruzione dell’operas tenendo
conto dell’evoluzione dello schema statico e dell’influenza degli effetti differiti nel tempo.

Vanno verificate anche le eventuali centine e le altre attrezzature provvisionali previste per la
realizzazione dell’ opera.

5.1.4.8 Verifiche alle tensioni ammissibili

Per i ponti stradali non ¢ ammesso il metodo di verifica alle tensioni ammissibili di cui al § 2.7.

5.1.5 STRUTTURE PORTANTI

5.1.5.1 Impalcato

5.1.5.1.1 Spessori minimi

Gli spessori minimi delle diverse parti costituenti I’impalcato devono tener conto dell’influenza dei
fattori ambientali sulla durabilita dell’opera e rispettare le prescrizioni delle norme relative ai
singoli elementi strutturali.

5.1.5.1.2 Strutture ad elementi prefabbricati

Nelle strutture costruite in tutto o in‘parte con elementi prefabbricati, al fine di evitare
sovratensioni, distorsioni o danneggiantenti dovuti a difetti esecutivi o di montaggio, deve essere
assicurata la compatibilita geometrica.tra le diverse parti assemblate, tenendo anche conto delle
tolleranze costruttive.

Gli elementi di connessione (ra le parti collegate devono essere conformati in modo da garantire la
corretta trasmissione degli sforzi.

Nel caso di elementi in cementd armato normale e precompresso e di strutture miste acciaio-
calcestruzzo vanno considétate-le redistribuzioni di sforzo differite nel tempo che si manifestano
tra parti realizzate o sottoposte a carico in tempi successivi e le analoghe redistribuzioni che
derivano da variazioni deiwincoli.

5.1.5.2 Pile

5.1.5.2.1 Spessori minimi

Vale quanto'gia indicato al comma precedente per le strutture dell’impalcato.
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5.1.5.2.2 Schematizzazione e calcolo

Nella verifica delle pile snelle, particolare attenzione deve essere rivolta alla valutazione delle
effettive condizioni di vincolo, specialmente riguardo 1’interazione con le opere di fondazione.

Le sommita delle pile deve essere verificata nei confronti degli effetti locali derivanti dallesazioni
concentrate trasmesse dagli apparecchi di appoggio.

Si deve verificare che gli spostamenti consentiti dagli apparecchi di appoggio siano compatibili con

gli spostamenti massimi alla sommita delle pile, provocati dalle combinazioni delle azioni pit
sfavorevoli e, nelle pile alte, dalla differenza di temperatura tra le facce delle pile st€sse.

51.6 VINCOLI

I dispositivi di vincolo dell’impalcato alle sottostrutture (pile, spalle, fondazieni) devono possedere
le caratteristiche previste dallo schema statico e cinematico assunto in ‘sede di progetto, sia con
riferimento alle azioni, sia con riferimento alle distorsioni.

Per strutture realizzate in pill fasi, i vincoli devono assicurare un cotrétto comportamento statico e
cinematico in ogni fase dell’evoluzione dello schema strutturale,“adeguandosi, se del caso, ai
cambiamenti di schema.

Le singole parti del dispositivo di vincolo ed i relativi ancoraggi-devono essere dimensionati in base
alle forze vincolari trasmesse.

I dispositivi di vincolo devono essere tali da consentire tutti gli spostamenti previsti con un margine
di sicurezza maggiore rispetto a quello assunto per gli altri elementi strutturali.

Particolare attenzione va rivolta al funzionamentoAdeivvincoli in direzione trasversale rispetto
all’asse longitudinale dell’impalcato, la cui configurazione deve corrispondere ad uno schema
statico e cinematico ben definito.

La scelta e la disposizione dei vincoli nei ponti @ pianta speciale (ponti in curva, ponti in obliquo,

ponti con geometria in pianta irregolare) devoné derivare da un adeguato studio di capacita statica e
di compatibilita cinematica.

5.1.6.1 Protezione dei vincoli

Le varie parti dei dispositivi di vingolo devono essere adeguatamente protette, al fine di garantirne il
regolare funzionamento per il periode/di esercizio previsto.

5.1.6.2 Controllo, manutenzione e sostituzione

I vincoli del ponte devone,essere accessibili al fine di consentirne il controllo, la manutenzione e
I’eventuale sostituzione sehza eccessiva difficolta.

5.1.6.3 Vincoli-in,zona sismica

Per i ponti in zona'sismica, i vincoli devono essere progettati in modo che, tenendo conto del
comportament¢ dinamico dell’opera, risultino idonei:

- atrasmettere le forze conseguenti alle azioni sismiche

- ad eyitare sconnessioni tra gli elementi componenti il dispositivo di vincolo

- adevilare la fuoriuscita dei vincoli dalle loro sedi.
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5.1.7 OPERE ACCESSORIE

Le opere di impermeabilizzazione e di pavimentazione, i giunti e tutte le opere accessorie, devono
essere eseguiti con materiali di qualita e con cura esecutiva tali da garantire la massima durata e tali
da ridurre interventi di manutenzione e rifacimenti.

5.1.7.1 Impermeabilizzazione

Le opere di impermeabilizzazione devono essere tali da evitare che infiltrazioni d’acqua possano
arrecare danno alle strutture portanti.

5.1.7.2 Pavimentazioni

La pavimentazione stradale deve essere tale da sottrarre all’usura ed alla diretta dzione del traffico
I’estradosso del ponte e gli strati di impermeabilizzazione che proteggono le strutfure’ portanti.

5173 Giunti

In corrispondenza delle interruzioni strutturali si devono adottare diSpositivi di giunto atti ad
assicurare la continuita del piano viabile. Le caratteristiche dei giunti e le modalita del loro
collegamento alla struttura devono essere tali da ridurre il pitt possibile le sovrasollecitazioni di
natura dinamica dovute ad irregolarita locali e da assicurare la migliore qualita dei transiti.

In corrispondenza dei giunti si deve impedire la percolazione dellesacque meteoriche o di lavaggio
attraverso 1 giunti stessi. Nel caso di giunti che consentano il‘pdssaggio delle acque, queste devono
confluire in appositi dispositivi di raccolta, collocati immediatamente sotto il giunto, ¢ devono
essere convogliate a scaricarsi senza possibilita di ristagni/g dilavamenti che interessino le strutture.

5.1.7.4 Smaltimento dei liquidi provenienti dall’impalcato

Lo smaltimento dei liquidi provenienti dall’impalcato deve effettuarsi in modo da non arrecare
danni o pregiudizio all’opera stessa, alla sicurezza del traffico e ad eventuali opere ed esercizi
sottostanti il ponte. A tale scopo il progetto del ponte deve essere corredato dallo schema delle
opere di convogliamento e di scarico. Per opere di particolare importanza, o per la natura dell’opera
stessa o per la natura dell’ambiente circostanté, si deve prevedere la realizzazione di un apposito
impianto di depurazione ¢/o di decantazione:

5.1.7.5 Dispositivi per I’ispezionabilita e la manutenzione delle opere

In sede di progettazione e divesecuzione devono essere previste opere di camminamento
(piattaforme, scale, passi d’uomoyecc.) commisurate all’importanza del ponte e tali da consentire
I’accesso alle parti pit importanti“sia ai fini ispettivi, sia ai fini manutentivi. Le zone nell’intorno di
parti destinate alla sostituzione.periodica, quali ad esempio gli appoggi, devono essere corredate di
punti di forza, chiaramente individuabili e tali da consentire le operazioni di sollevamento e di
vincolamento provvisorios

5.1.7.6 Vani per.condotte e cavidotti

La struttura del pente dovra comunque prevedere la possibilita di passaggio di cavi e di una
condotta di acquedotto; le dimensioni dei vani dovranno essere rapportate alle prevedibili esigenze
da valutare Con riferimento a quanto presente in prossimita del ponte.

Nel caso™in cui siano da prevedere significativi effetti di interazione tra veicoli, si dovra far
riferimento a studi specifici o a metodologie consolidate.
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5.2 PONTI FERROVIARI

e presenti norme si applicano per la progettazione e I’esecuzione dei nuovi ponti ferroviari.

I Gestore dell’Infrastruttura in base alle caratteristiche funzionali e strategiche delle diverse
infrastrutture ferroviarie stabilisce 1 parametri indicati al Cap. 2: vita nominale, classe d’ uso-

5.2.1 PRINCIPALI CRITERI PROGETTUALI E MANUTENTIVI

La progettazione dei manufatti sotto binario deve essere eseguita in modo da conseguire il migliore
risultato globale dal punto di vista tecnico-economico, con particolare riguardo alla durabilita
dell’opera stessa.

5.2.1.1 Ispezionabilita e manutenzione

Fin dalla fase di progettazione deve essere posta la massima cura“nella concezione generale
dell’opera e nella definizione delle geometrie e dei particolari«costruttivi in modo da rendere
possibile I’accessibilita e I’ispezionabilita, nel rispetto delle norme di sicurezza, di tutti gli elementi
strutturali. Deve essere garantita la piena ispezionabilita degli apparecchi d’appoggio e degli
eventuali organi di ritegno. Deve inoltre essere prevista la possibilita di sostituire questi elementi
con la minima interferenza con ’esercizio ferroviario; a 4ale scopo 1 disegni di progetto devono
fornire tutte le indicazioni al riguardo (numero, posizione e portata dei martinetti per il
sollevamento degli impalcati, procedure da seguiré ,anche per la sostituzione degli stessi
apparecchi, ecc.).

5.2.1.2 Compatibilita idraulica

Quando il ponte interessa un corso d’acqua naturale o artificiale, il progetto dovra essere corredato
da una relazione idrologica e da una relazione idraulica riguardante le scelte progettuali, la
costruzione e I’esercizio del ponte.

L’ampiezza e I'approfondimento della rélazione e delle indagini che ne costituiscono la base
saranno commisurati all’importanza del problema.

Di norma il manufatto non dovra interessare con spalle, pile e rilevati il corso d’acqua attivo e, se
arginato, i corpi arginali. Qualord eceezionalmente fosse necessario realizzare pile in alveo, la luce
minima tra pile contigue, misurata- ortogonalmente al filone principale della corrente, non dovra
essere inferiore a 40 metri. Soluzioni con luci inferiori potranno essere autorizzate dall’ Autorita
competente, previo parere delMConsiglio Superiore dei Lavori Pubblici.

Nel caso di pile e/o spallesin alveo cura particolare ¢ da dedicare al problema delle escavazioni
dell’alveo e alla protezione/delle fondazioni delle pile e delle spalle.

LLa quota idrometrica~ed il franco dovranno essere posti in correlazione con la piena di progetto
riferita ad un periodo di ritorno non inferiore a 200 anni.

Il franco di sottotrave e la distanza tra il fondo alveo e la quota di sottotrave dovranno essere
assunte tenendosgoento del trasporto solido di fondo e del trasporto di materiale galleggiante.

1l franco idraulico necessario non pud essere ottenuto con il sollevamento del ponte durante la
piena.

5.24.3 Altezza libera

Nelcaso di un ponte che scavalchi una strada ordinaria, 1’altezza libera al di sotto del ponte non
deve essere in alcun punto minore di 5 m, tenendo conto anche delle pendenze della strada
sottostante.
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Nei casi di strada a traffico selezionato ¢ ammesso, per motivi validi e comprovati, derogare da
quanto sopra, purché 1’altezza minima non sia minore di 4 m.

Eccezionalmente, ove 1’esistenza di vincoli non eliminabili imponesse di scendere al di sotto di tale
valore, si potra adottare un’altezza minima, in ogni caso non inferiore a 3,20 m. Tale deroga &
vincolata al parere favorevole dei Comandi Militare e dei Vigili del Fuoco competenti per territorio.

I ponti sui corsi d’acqua classificati navigabili dovranno avere il tirante corrispondente alla classe
dei natanti previsti.

Per tutti i casi in deroga all’altezza minima prescritta di 5 m, si debbono adottare Gpportuni
dispositivi segnaletici di sicurezza (ad es. controsagome), collocali a conveniente “diStanza
dall’imbocco dell’opera.

Nel caso di sottopassaggi pedonali I’altezza libera non deve essere inferiore a 2,50 m.

5.2.2 AZIONISULLE OPERE

Nell’ambito della presente norma sono indicate tutte le azioni che devonoesSere considerate nella
progettazione dei ponti ferroviari, secondo le combinazioni indicate nei suecessivi paragrafi.

Le azioni definite in questo documento si applicano alle linee ferroviariesa’scartamento normale e
ridotto.

5.2.2.1 Azioni Permanenti

e azioni permanenti che andranno considerate sono: pesi propfi,/carichi permanenti portati, spinta
delle terre, spinte idrauliche, ecc.

5.2.2.1.1 Carichi permanenti portati

Ove non si eseguano valutazioni piu dettagliate, laldéterminazione dei carichi permanenti portati
relativi al peso della massicciata, dell’armamento e della impermeabilizzazione (inclusa la
protezione) potra effettuarsi assumendo, convenZionalmente, per linea in rettifilo, un peso di
volume pari a 18,0 kN/m> applicato su tutta la larghezza media compresa fra i muretti paraballast,
per una altezza media fra piano del ferro (P.F.) ed estradosso impalcato pari a 0,80 m. Per ponti su
linee in curva, oltre al peso convenzionale, sopraindicato va aggiunto il peso di tutte le parti di
massicciata necessarie per realizzare il spvralzo, valutato con la sua reale distribuzione geomeltrica e
con un peso di volume pari a 20 KN/m?>

Nel caso di armamento senza magSicciata andranno valutati i pesi dei singoli componenti ¢ le
relative distribuzioni.

Nella progettazione di nuovi pentiferroviari dovranno essere sempre considerati i pesi, le azioni e
gli ingombri associati all’introduzione delle barriere antirumore, anche nei casi in cui non sia
originariamente prevista la realizzazione di questo genere di elementi.

5.2.2.1.2 Altre azionivariabili (azioni idrauliche, urto di un veicolo, urto di ghiacci e natanti
su pile)

Azioni idrauliche.

Le azioni idrauliche sulle pile poste nell’alveo dei fiumi andranno calcolate secondo le prescrizioni
del § 5.1.2.5 tefiendo conto, oltre che dell’orientamento e della forma della pila, anche degli effetti
di modificaZzioni locali dell’alveo, dovute, per esempio, allo scalzamento atteso.
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Urto di un veicolo contro le strutture.

I piedritti dei ponti ubicati a distanza < 5,0 m dalla sede stradale, dovranno essere protetti contro-il
pericolo di urti di veicoli stradali, mediante adeguate opere chiaramente destinate alla protezione dei
piedritti stessi.

In ogni caso, gli impalcati sovrapassanti strade con franco inferiore a 6 m e gli elementi disséstegno
verticale dovranno essere progettati in modo da resistere all’azione delle forze statiche indicate al §
3.6.3.3.1

Urto di ghiacci e natanti su pile.

L’intensita e le modalita di applicazione delle azioni derivanti da pressione dei ghiacci ed altre
cause eccezionali, vanno definite facendo riferimento a norme specifiche o_attraverso specifiche
analisi di rischio. Per quanto riguarda gli urti da natanti si puo fare riferimento al § 3.6.3.5.

5.2.2.2 Smaltimento dei liquidi provenienti dall’impalcato

Lo smaltimento dei liquidi provenienti dall’impalcato deve effettuarsi in modo da non arrecare
danni o pregiudizio all’opera stessa e ad eventuali opere ed esercizissottostanti il ponte.

A tale scopo il progetto del ponte deve essere corredato dallo sehéma delle opere di convogliamento
e di scarico. Per opere di particolare importanza, o per la/natura dell’opera stessa o per la natura
dell’ambiente circostante, si deve prevedere la realizzazione di un apposito impianto di depurazione
e/o di decantazione.

5.2.2.3 Azioni variabili verticali

5.2.2.3.1 Treni di carico

I carichi verticali sono definiti per mezzo di modelli di carico; in particolare, sono forniti due treni
di carico distinti: il primo rappresentativo del traffico normale (Treno di carico LM 71), il secondo
rappresentativo del traffico pesante (Treno'di carico SW).

I valori dei suddetti carichi dovranne, essere moltiplicati per un coefficiente di adattamento “o,
variabile in ragione della tipologiar dell’Infrastruttura (ferrovie ordinarie, ferrovie leggere,
metropolitane, ecc.). Sono considerate tre tipologie di carico i cui valori caratteristici sono definiti
nel seguito Nel seguito, i riferimenti ai modelli di carico LM 71, SW/0 ¢ SW/2 ed alle loro
componenti si intendono, in €ffetti, pari al prodotto dei coefficienti o per i carichi indicati nelle Fig.
5.2.1e Fig. 5.2.2.

5.2.2.3.1.1 Treno/direarico LM 71

Questo treno di carico schematizza gli effetti statici prodotti dal traffico ferroviario normale come
mostrato nella Fig. 5:2.1 e risulta costituito da:

ka ka ka ka
qvk l l l QVk
RN l AT
ILLIMITATO 0.8 1.6 1.6 1.6 0.8 ILLIMITATO
H——+—H
Qu = 250 kN () = 80 kN/m

Figura 5.2.1 - Treno di carico LM 71
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- quattro assi da 250 kN disposti ad interasse di 1,60 m;
- carico distribuito di 80 kN/m in entrambe le direzioni, a partire da 0,8 m dagli assi d’estremita e
per una lunghezza illimitata

Per questo modello di carico ¢ prevista una eccentricita del carico rispetto all’asse del binario,
dipendente dallo scartamento s, per tenere conto dello spostamento dei carichi; pertanto, essa~¢
indipendente dal tipo di struttura e di armamento. Tale eccentricita ¢ calcolata sulla base del
rapporto massimo fra i carichi afferenti a due ruote appartenenti al medesimo asse

Qv2/Qvi=1,25 (3.2.1)

essendo Qv e Qvz 1 carichi verticali delle ruote di un medesimo asse, e risulta quindi paria s/18
con s= 1435 mm; questa eccentricita deve essere considerata nella direzione piu sfavorevole.

Il carico distribuito presente alle estremita del treno tipo LM 71 deve segmentarsi al di sopra
dell’opera andando a caricare solo quelle parti che forniscono un incremento del contributo ai fini
della verifica dell’elemento per ’effetto considerato Questa operazione di segmentazione non va
effettuata per i successivi modelli di carico SW che devono essere considefati sempre agenti per
tutta la loro estensione.

5.2.2.3.1.2 Treno di carico SW
q vk q vk
AARRRRRRRRRRRRRRRRRRRRRRRRRRRRRRRRRRARR 000000 0 S RRRRRR RN
a c a

Figura 5.2.2 - Treno di carico SW
Tale carico schematizza gli effetti statici prodotti dal traffico ferroviario pesante.

Iarticolazione del carico ¢ mostrata in Fig. 5.2.2 e, pert tale modello di carico, sono considerate due
distinte configurazioni denominate SW/0 ed SW/2 (I’'SW/0 andra utilizzato solo per le travi
continue qualora pit sfavorevole del’LM71). Le caratterizzazioni di entrambe queste
configurazioni sono indicate in Tab. 5.2.1.

Tabella 5.2.1 - Caratteristiche Treni di Carico SW

Tipo di Carico | gy [EN/m] a [m] ¢ [m]
SW/0 133 15,0 5,3
SW/2 150 25,0 7,0
5.2.2.3.1.3 Treno scarico

Per alcune particolari verifiche-¢ utilizzato un particolare treno di carico chiamato “Treno Scarico”
rappresentato da un carico uniformemente distribuito pari a 10,0 kN/m.

5.2.2.3.14 Ripartizione locale dei carichi
Distribuzione longitudinale del carico per mezzo del binario

Un carico assiale=Q,; pud essere distribuito su tre traverse consecutive poste ad interasse uniforme
w0

a”, ripartendole fra la traversa che la precede, quella su cui insiste e quella successiva, nelle
seguenti proporzioni 25%, 50%, 25% (Fig. 5.2.3).
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Distribuzione longitudinale del carico per mezzo delle traverse e del ballast

Figura 5.2.3 - Distribuzione longitudinale dei carichi assiali

In generale, i carichi assiali del modello di carico LM 71 possono essere distribuiti uniformemente

nel senso longitudinale.

Figura 5.2.4 - Distribuzione longitudinale dei carichi attraverso il ballast.

Carico su una traversa

! . A .

1 Superficie diriférimento)
/ Al
/ \

ELT A
b

Tuttavia, per il progetto di particolari elementi strutturali quali le solette degli impalcati da ponte, la
distribuzione longitudinale del carico assiale“al/di sotto delle traverse ¢ indicata in Fig. 5.2.4 ove,

per superficie di riferimento ¢ da intendersi la superficie di appoggio del ballast.

Per 1a ripartizione nella struttura sottostant¢ valgono gli usuali criteri progettuali.

In particolare, per le solette, salvo,diverse e pil accurate determinazioni, potra considerarsi una

ripartizione a 45° dalla superficie dilestradosso {ino al piano medio delle stesse.

Distribuzione trasversale delle azioni per mezzo delle traverse e del ballast

Salvo piu accurate determinaziont, per ponti con armamento su ballast in rettifilo, le azioni possono
distribuirsi trasversalmentess¢condo lo schema di Fig. 5.2.5.
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Figura 5.2.5 - Distribuzione trasversale in rettifilo delle azioni per mezzo delletraverse e del ballast

Per ponti con armamento su ballast in curva, con sovralzo, le azioni possono distribuirsi
trasversalmente secondo lo schema di Fig. 5.2.6.

Q
. |
A |
I
4-1[";‘"'F:}_“gj\-W
74 Py T superf. di riferimento
A R[] B

|
|
| |
L 25 4

.,

h 4= —

M
i e e

o
Figura 5.2.6 - Distribuzione trasversale in curva delle azioni per mezzo delle traverse e del ballast

5.2.2.3.1.5 Distribuzione dei carichi verticali per i rilevati a tergo delle spalle

In assenza di calcoli pit accurdliy/il carico verticale a livello del piano di regolamento (posto a circa
0,70 m al di sotto del piano~del ferro) su rilevato a tergo della spalla pud essere assunto
uniformemente distribuito su mma larghezza di 3,0 m.

Per questo tipo di caricoddistribuito non deve applicarsi I’incremento dinamico.

52232 Carichi sui marciapiedi
I marciapiedi notraperti al pubblico sono utilizzati solo dal personale autorizzato.

I carichi accidentali sono schematizzati da un carico uniformemente ripartito del valore di 10
kN/m2. Questo_carico non deve considerarsi contemporaneo al transito dei convogli ferroviari e
deve essere applicato sopra i marciapiedi in modo da dare luogo agli effetti locali piti sfavorevoli.

Per questo tipo di carico distribuito non deve applicarsi I’incremento dinamico.

— 181 —



4-2-2008 Supplemento ordinario alla GAZZETTA UFFICIALE Serie generale - n. 29

5.2.23.3 Effetti dinamici

Le sollecitazioni e gli spostamenti determinati sulle strutture del ponte dall’applicazione statica-dei
treni di carico debbono essere incrementati per tenere conto della natura dinamica del transito_dei
convogli.

Nella progettazione dei ponti ferroviari gli effetti di amplificazione dinamica dovranno valutarsi nel

modo seguente:

- per le usuali tipologie di ponti e per velocita di percorrenza non superiore a 200 km/h, quando
la frequenza propria della struttura ricade all’interno del fuso indicato in Fig. 5,2.7, ¢ sufficiente
utilizzare i coefficienti dinamici @ definiti nel presente paragrafo;

- per le usuali tipologie di ponti, ove la velocita di percorrenza sia superiore 4200 km/h e quando
la frequenza propria della struttura non ricade all’interno del fuso indicato in Fig. 5.2.7 e
comunque per le tipologie non convenzionali (ponti strallati, ponti sospesi, ponti di grande luce,
ponti metallici difformi dalle tipologie in uso in ambito ferroviario, ¢cc.) dovra effettuarsi una
analisi dinamica adottando convogli reali e parametri di controllo specifici dell’infrastruttura e
del tipo di traffico ivi previsto.

100 7
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\
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N
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Luce campata L jm]
Figura 5.2.7 - Limiti delle frequenzé proprie no in Hz in funzione della luce della campata
In Fig. 5.2.7 il “fuso” & caratterizzato.da:

un limite superiore pari a:

no= 94,76.1.-0.748 (5.2.2)

un limite inferiore pari a:
n,=80/L per 4m<L< 20m (5.2.3)
ny=23,581-0:592 per20m<1. <100 m (5.2.4)

Per una trave semplicemente appoggiata, sottoposta a flessione, la prima frequenza flessionale pud
valutarsi con la formula:

0= 17,75
TR

dove: & rappresenta la freccia, espressa in mm, valutata in mezzeria ¢ dovuta alle azioni
permangnti.

[Hz] (5.2.5)

Pergonti in calcestruzzo §, deve calcolarsi impiegando il modulo elastico secante, in accordo con la
breve durata del passaggio del treno.
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Per travi continue, salvo pill precise determinazioni, I. ¢ da assumersi pari alla .o definita come di
seguito.
I coefficienti di incremento dinamico ® che aumentano I'intensita dei modelli di carico teorici si
assumono pari a @, o @3, in dipendenza del livello di manutenzione della linea. In particolare, si
assumera:
(a) per linee con elevato standard manutentivo:
1,44 L
®r=——=—""—+0,82 con lalimitazione 1,00 < ®,< 1,67 (5.2:6)
JL,-0,2
(b) per linee con ridotto standard manutentivo:
2,16

\/Q—o,z

O3 = +0,73 con la limitazione 1,00 £ ®; < 2,00 (5.2.7)

dove:

L, rappresenta la lunghezza “caratteristica” in metri, cosi come definita in Tab.*5,2.1L

Tab. 5.2.11 - Lunghezza caratteristica Ly (continua)

Caso Elemento strutturale Lunghezza L,

IMPALCATO DI PONTE IN ACCIAIO CON BALLAST (LASTRA ORTOTROPA O STRUTTURA EQUIVALENTE)

1 Piastra con nervature longitudinali e trasversali, o solo
longitudinali:

1.1 Piastra (in entrambe le direzioni) 3'volte I’interasse delle travi trasversali

1.2 Nervature longitudinali (comprese mensole fino a 0,50 m)o; 3 volte I'interasse delle travi trasversali

1.3 Travi trasversali: intermedie e di estremita. 2 volte la luce delle travi trasversali.
2 Piastre con sole nervature trasversali
2.1 Piastra (per entrambe le direzioni) 2 volte I'interasse delle travi trasversali + 3 m
2.2 Travi trasversali intermedie 2 volte la luce delle travi trasversali
2.3 Travi trasversali d’estremita luce della trave trasversale

IMPALCATO DI PONTE IN ACCTATOSENZA BALLAST (PER TENSIONI LOCALI)

3 3.1 Sostegni per rotaie (Longherine)
- come elemento di un grigliato 3 volte I’interasse delle travi trasversali
- come elemento semplicemente appoggiato distanza fra le travi trasversali + 3 m

3.2 Sostegni per rotaie a mensola (longherine a mensola) per | ®3= 2,0, ove non meglio specificato
travi trasversali di estremita

3.3 Travi trasversali-titermedie 2 volte la luce delle travi trasversali

3.4 Travi trasversali d’estremita luce della trave trasversale

IMPALCATO DFPONTE IN CLS CON BALLAST (PER IL CALCOLO DEGLI EFFETTI LOCALI E TRASVERSALI)
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4.1 Solette superiori e traversi di impalcati a sezione scatolare o
a graticcio di travi.
- nella direzione trasversale alle travi principali

- nella direzione longitudinale

- mensole trasversali supportanti carichi ferroviari: se ¢>0,50 m,
essendo e la distanza fra I’asse della rotaia piu esterna e il filo
esterno dell’anima pitl esterna della struttura principale
longitudinale, occorre uno studio specifico.

4.2 Soletta continua su travi trasversali (nella direzione delle
travi principali)
4.3 Solette per ponti a via inferiore:
- ordite perpendicolarmente alle travi principali

- ordite parallelamente alle travi principali
4.4 Impalcati a travi incorporate tessute ortogonalmente all’asse
del binario

4.5 Mensole longitudinali supportanti carichi ferroviari (peér le
azioni in direzione longitudinale)

3 volte la luce della soletta

3 volte la luce della soletta d’impaleato o, se
minore, la lunghezza caratteristica della trave
principale

3 volte la distanza fra le anime della struttura
principale longitudinale

2 volte ’interasse dellertravi trasversali

2 volte la luce della soletta

2 volte Ja luce della soletta o, se minore, la
lunghezza caratteristica delle travi principali;

2.yolte la lunghezza caratteristica in direzione
longitudinale

se e<0,5: m ©,=1,67; per e>0,5 m v.(4.1)
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Tab. 5.2.I1 - Lunghezza caratteristica Ly

Caso Elemento strutturale Lunghezza L,
TRAVI PRINCIPALI
5 5.1 Travi e solette semplicemente appoggiate (compresi i [Luce nella direzione delle travi principali

solettoni a travi incorporate)

5.2 Travi e solette continue su n luci, indicando con: L(I) = k'Lm dove:
Ly =l/m- (L+Lo+....4+Lpy) n= 2 -3 -4 - >5
k=12-13-14- 1,5

5.3 Portali:

- aluce singola da considerare come trave“eontinua a tre luci
(usando la 5.2 considerando le altezze dei
piedritti e la lunghezza del traverso)

- aluci multiple da considerare gome, trave continua a pit luci
(usando la 5.2%/considerando le altezze dei
piedritti terminali ¢ la lunghezza di tutti i
traversi)

5.4 Solette ed altri elementi di scatolari per uno o pit binari Dy =1,20; P3=1,35
(sottovia di altezza libera < 5,0 m ¢ luce libera < 8,0 m);
Per gli scatolari che non rispettano i precedenti limiti vale il
punto 5.3, trascurando la presenza della soletta inferiore e
considerando un coefficiente riduttivo del @ pari a 0,9, da
applicare al coefficiente @

5.5 Travi ad asse curvilineo, archi a spinta eliminata, archi senzd | meta della luce libera

riempimento.
5.6 Archi e serie di archi con riempimento due volte la luce libera
5.7 Strutture di sospensione (di collegamento a trayi di 4 volte la distanza longitudinale fra le
irrigidimento) strutture di sospensione.
SUPPORTISTRUTTURALI
6 6.1 Pile con snellezza A>30 Somma delle lunghezze delle campate

adiacenti la pila

6.2 Appoggi, calcolo delle tensioni di“tontatto al di sotto degli | Lunghezza degli elementi sostenuti
stessi e tiranti di sospensione

I coefficienti di incremento dinamico sono stabiliti con riferimento a travi semplicemente
appoggiate. La lunghezza L, permette di estendere 'uso di questi coefficienti anche ad altre
tipologie strutturali.

Ove le sollecitazioni agenti /in un elemento strutturale dipendessero da diversi termini ciascuno dei
quali afferente a componenti strutturali distinti, ognuno di questi termini dovra calcolarsi
utilizzando la lunghezza caratteristica I, appropriata.

Questo coefficiente dinamico @ non dovra essere usato con i seguenti carichi:

" (reno scarico;

= (reni reali;

* treni per 14 verifica a fatica.

Per i ponti ‘metallici con armamento diretto occorrera considerare un ulteriore coefficiente di
adattamento dell’incremento dinamico P (inserito per tener conto del maggiore incremento
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dinamico dovuto al particolare tipo di armamento), variabile esclusivamente in funzione della
lunghezza caratteristica L, dell’elemento, dato da:

B=10per L,<8med L, > 90m,
B=1,1per 8m <L, <9 m.

Nei casi di ponti ad arco o scatolari, con o0 senza solettone di fondo, aventi copertura “h*.maggiore

di 1,0 m, il coefficiente dinamico pud essere ridotto nella seguente maniera:

h-1

—’OO >1
10

dove h, in metri, ¢ I’altezza della copertura dall’estradosso della struttura allasfaecia superiore delle
traverse.

D=0 - ,0 (5.2.8)

Per le strutture dotate di una copertura maggiore di 2,50 m pud asstumersi un coefficiente di
incremento dinamico unitario.

Pile con snellezza A < 30, spalle, fondazioni, muri di sostegno e spinfe.del terreno possono essere
calcolate assumendo coefficienti dinamici unitari.

Qualora debbano eseguirsi verifiche con treni reali, agli stessi dovranno essere associati coefficienti
dinamici reali.

5.2.2.4 Azioni variabili orizzontali

5.2.24.1 Forza centrifuga

Nei ponti ferroviari al di sopra dei quali il binarie presenta un (tracciato in curva deve essere
considerata la forza centrifuga agente su tutta I’estensione del tratto in curva.

La forza centrifuga si considera agente vetso I’esterno della curva, in direzione orizzontale ed
applicata alla quota di 1,80 m al di sopra del P.F..

I calcoli si basano sulla massima velocita compatibile con il tracciato della linea. Ove siano
considerati gli effetti dei modelli di carico SW, si assumera una velocita di 100 km/h.

11 valore caratteristico della forza centrifuga si determinera in accordo con la seguente espressione:

v’ o
tk = f- vk ) = f- v p
Qu g~r( Qu) 127~r( Qu) (5.2.9.3)
VZ 2
=—((f-qu)= Qe

Qu g'r( ) = - (- Gu) (5.2.9.b)
dove:
Q- Qi = valor¢ caratteristico della forza centrifuga [KN - kN/m];
Qui- dvk = valore caratteristico dei carichi verticali [KN - kN/m];
v = velocitadiprogetto espressa in m/s;

V = velocita di progetto espressa in km/h;

f =fattére di riduzione (definito in seguito);

g =accelerazione di gravita in m/s3

r =¢ ilraggio di curvatura in m.

Ngél caso di curva policentrica come valore del raggio r dovra essere assunto un valore pari al pit
piccolo raggio di curvatura reale che interessa la campata in esame.
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La forza centrifuga sara sempre combinata con i carichi verticali supposti agenti nella generica
configurazione di carico, e non sard incrementata dai coefficienti dinamici.

V-120( 814 2,88
f=f1-—= 224175 |- 1- f—
{ 1000 (V j[ T H (5.2.10)

¢ un fattore di riduzione dato in funzione della velocita V e della lunghezza L; di binario carico,

dove:

L; =lunghezza di influenza, in metri, della parte curva di binario carico sul ponte, che& da piu
sfavorevole per il progetto del generico elemento strutturale;

f=1perV< 120km/h 0 L;< 2,88 m;

f<1per120€V<300km/he L;>2,88m;

f(V) = £(300) per V > 300 km/h.

Per il modello di carico LM 71 e per velocita di progetto superiori ai 120 km/h, Saranno considerati

due casi:

(a) Modello di carico LM 71 e forza centrifuga per V= 120 km/h insaccordo con le formule
precedenti dove f=1;

(b) Modello di carico LM 71 e forza centrifuga calcolata secondo le-precedenti espressioni per la
massima velocita di progetto.

Inoltre, per ponti situati in curva, dovra essere considerato afche il caso di assenza di forza
centrifuga (convogli fermi).

5.2.24.2 Azione laterale (Serpeggio)

La forza laterale indotta dal serpeggio si considera.‘come una forza concentrata agente
orizzontalmente, applicata alla sommita della rotaia _pit alta, perpendicolarmente all’asse del
binario. Tale azione si applichera sia in rettifilo che in Curva.

Il valore caratteristico di tale forza sard assunto/pari a Qu=100 kN. Tale valore deve essere
moltiplicato per o, (se o>1), ma non per il coefficicnte @.

Questa forza laterale deve essere sempre combinata con i carichi verticali.

5.2.24.3 Azioni di avviamento e frenatura

Le forze di frenatura e di avviamento agiscono sulla sommita del binario, nella direzione
longitudinale dello stesso. Dette «fotze sono da considerarsi uniformemente distribuite su una
lunghezza di binario L. determimata per ottenere ’effetto pitt gravoso sull’elemento strutturale
considerato.

I valori caratteristici da considerare sono i seguenti:
avviamento: Q,x =33 [kKIN/m] - L[m] < 1000 kKN  per modelli di carico LM 71, SW/0, SW/2
frenatura: Q=20 [kN/m] - L[m] £ 6000 kN  per modelli di carico LM 71, SW/0

Qi = 35KN/m] - I[m] per modelli di carico SW/2

Questi valori caratteristici sono applicabili a tutti i tipi di binario, sia con rotaie saldate che con
rotaie giuntate, Cono senza dispositivi di espansione.

Le azioni di frenatura ed avviamento saranno combinate con i relativi carichi verticali (Per modelli
di carico SW/0-¢ SW/2 saranno tenute in conto solo le parti di struttura che sono caricate in accordo
con la Fig.5.2:2 ¢ con la Tab 5.2.1).
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Quando la rotaia ¢ continua ad una o ad entrambe le estremita del ponte solo una parte delle forze di

frenatura ed avviamento ¢ trasferita, attraverso ’impalcato, agli apparecchi di appoggio, la parte

rimanente di queste forze ¢ trasmessa, attraverso le rotaie, ai rilevati a tergo delle spalle.~La

percentuale di forze trasferite attraverso 'impalcato agli apparecchi di appoggio ¢ valutabile con le

modalita riportate nel paragrafo relativo agli effetti di interazione statica.

Nel caso di ponti a doppio binario si devono considerare due treni in transito in versi oppestiy uno in

fase di avviamento, 1’altro in fase di frenatura.

Nel caso di ponti a piu di due binari, si deve considerare:

- un primo binario con la massima forza di frenatura;

- un secondo binario con la massima forza di avviamento nello stesso verso della forza di
frenatura;

- unterzo ed un quarto binario con il 50% della forza di frenatura, concorde.con le precedenti;

- altri eventuali binari privi di forze orizzontali.

Per il treno scarico la frenatura e I’avviamento possono essere trascurate,

Per lunghezze di carico superiori a 300 metri dovranno essere eseguiti appositi studi per valutare i
requisiti aggiuntivi da tenere in conto ai fini degli effetti di frenatura‘ed avviamento.

Per la determinazione delle azioni di frenatura e avviamento_relative a ferrovie diverse da quelle

ordinarie (ferrovie leggere, metropolitane, a scartamento ridetto, ecc.) dovranno essere eseguiti
appositi studi in relazione alla singola tipologia di infrastruttuca.

5.2.2.5 Azioni variabili ambientali

5.225.1 Azione del vento
Le azioni del vento sono definite al § 3.3 delle-preésenti Norme Tecniche.

Nelle stesse norme sono individuate le metodologie per valutare I'effetto dell’azione sia come
effetto statico che dinamico. Le strutture andranno progettate e verificate nel rispetto di queste
azioni.

Nei casi ordinari il treno viene individuato come una superficie piana continua convenzionalmente
alta 4 m dal P.F., indipendentemenie dal numero dei convogli presenti sul ponte.

Nel caso in cui si consideri il/ponte scarico, ’azione del vento dovra considerarsi agente sulle
barriere antirumore presenti, cosi da individuare la situazione piu gravosa.

5.2.25.2 Temperatura
Le azioni della temperatura sono definite al § 3.5 delle presenti Norme Tecniche.

Nelle stesse norme ¢sono individuate le metodologie per valutare 1’effetto dell’azione. Le strutture
andranno progettate~¢ verificate nel rispetto di queste azioni.

Qualora non si repuli di eseguire uno studio termodinamico degli effetti della temperatura, in via
approssimata, ‘€$senzialmente per la valutazione delle deformazioni e/o degli stati tensionali delle
strutture correnti, possono assumersi i seguenti campi di variazione termica per la struttura.

a) variazione termica uniforme volumetrica

Ie variazioni termiche uniformi da considerare per le opere direttamente esposte alle azioni
atmosteriche, rispetto alla temperatura media dal sito, in mancanza di studi approfonditi sono da
assumersi pari a:

=" Impalcato in calcestruzzo, c.a. e c.a.p. AT =% 15°C

=..Impalcato in struttura mista acciaio - calcestruzzo AT =% 15°C

— 188 —



4-2-2008 Supplemento ordinario alla GAZZETTA UFFICIALE Serie generale - n. 29

= Impalcato con strutture in acciaio ed armamento su ballast AT =%20°C
= Impalcato con strutture in acciaio ed armamento diretto AT =£25°C
= Strutture in calcestruzzo AT =1 15°C

Esclusivamente per il calcolo delle escursioni dei giunti e degli apparecchi d’appoggio la variazion¢
di temperatura di cui al precedente capoverso dovra essere incrementata del 50 % per tutte™le
tipologie di impalcato.

b) variazione termica non uniforme.

In aggiunta alla variazione termica uniforme, andra considerato un gradiente di temperatura di 5°C
fra estradosso ed intradosso di impalcato con verso da determinare caso per caso.

Nel caso di impalcati a cassone in calcestruzzo, andra considerata una differenza di temperatura di
5°C con andamento lineare nello spessore delle pareti e nei due casi di temperatura interna
maggiore/minore dell’esterna.

Nei ponti a struttura mista acciaio-calcestruzzo, andra considerata anche “una differenza di
temperatura di 5°C tra la soletta in calcestruzzo e la trave in acciaio.

Anche per le pile si dovra tenere conto degli effetti dovuti ai fenomeéni termici e di ritiro
differenziale.

Per le usuali tipologie di pile cave, salvo pill accurate determinazioni,isipotranno adottare le ipotesi
approssimate di seguito descritte:

- differenza di temperatura tra interno ed esterno pari a 10 °C(con interno piu caldo dell’esterno
o viceversa), considerando un modulo elastico E non ridotto;

- ritiro differenziale fusto-fondazione (fusto-pulvino),, considerando un plinto (pulvino)
parzialmente stagionato, che non ha, quindi, ancora esautito la relativa deformazione da ritiro.
Conseguentemente a tale situazione si potra considerate un valore di ritiro differenziale pari al
50% di quello a lungo termine, considerando un valore/convenzionale del modulo di elasticita
pari ad 1/3 di quello misurato;

- variazione termica uniforme tra fusto, pila e zattera interrata pari a 5 °C (zattera piu fredda della
pila e viceversa) con variazione lineare tra 1’estradosso zattera di fondazione ed una altezza da
assumersi, in mancanza di determinazioni pill’ precise, pari a 5 volte lo spessore della parete
della pila.

Per la verifica delle deformazioni orizzontali/e verticali degli impalcati, con I'esclusione delle
analisi di comfort, dovranno considerdrsi /delle differenze di temperatura fra estradosso ed
intradosso e fra le superfici laterali pitnesterne degli impalcati di 10°C. Per tali differenze di
temperatura potra assumersi un andamento lineare fra i detti estremi, considerando gli stessi
gradienti termici diretti sia in un verSo ehe nell’altro.

Per il calcolo degli effetti di interazipne statica binario-struttura, si potranno considerare i seguenti

effetti termici sul binario:

- in assenza di apparecchi di-dilatazione del binario, si potra considerare nulla la variazione
termica nel binario, esséndo essa ininfluente ai fini della valutazione delle reazioni nei vincoli
fissi e delle tensioniaggiuntive nelle rotaie e non generando essa scorrimenti relativi binario-
impalcato;

- in presenza di appatecchi di dilatazione del binario, si assumeranno variazioni termiche del
binario pari a #30°C e -40°C rispetto alla temperatura di regolazione del binario stesso. Nel
caso di impalcatotin acciaio esse dovranno essere applicate contemporaneamente alle variazioni
termiche dell’impalcato e con lo stesso segno. Nel caso di impalcati in c.a.p. 0 misti in acciaio-
calcestruzzoy-occorrera considerare, tra le due seguenti, la condizione piu sfavorevole nella
combinazione con le altre azioni: nella prima ¢ nulla la variazione termica nell’impalcato e
massima‘(positiva o negativa) quella nella rotaia, nella seconda ¢ nulla la variazione termica
nelld rotaia e massima (positiva o negativa) quella nell’impalcato.
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Ai fini delle verifiche di interazione, le massime variazioni termiche dell’impalcato rispetto alla
temperatura dello stesso all’atto della regolazione del binario, possono essere assunte pari a quelle
indicate in precedenza, in funzione dei materiali costituenti I’opera e della tipologia di armamento.
Beninteso, quanto innanzi esplicitato trova applicazione quando la regolazione del binario viene
eseguita nei periodi stagionali nei quali il ponte viene a trovarsi approssimativamente in condizioni
di temperatura media. In generale si possono ritenere trascurabili, ¢ comunque in ‘favore di
sicurezza, gli effetti del gradiente termico lungo 1’altezza dell’impalcato.

5.2.2.6 Effetti di interazione statica Treno-Binario-Struttura

Nei casi in cui si abbia continuita delle rotaie tra il ponte ed il rilevato a tergo delle spalle ad una o
ad entrambe le estremita del ponte (ipotesi di assenza, ad uno o ad entrambi gliestremi del ponte, di
apparecchi di dilatazione del binario) si dovra tenere conto degli effetti di interazione tra binario e
struttura che inducono forze longitudinali nella rotaia e nella sottostpittura del ponte (sistemi
fondazione - pila - apparecchio di appoggio, fondazione - spalla - apparccchio di appoggio) e
scorrimenti longitudinali tra binario e impalcato che interessano il mézzo'di collegamento (ballast
e/o attacco).

Le suddette azioni dovranno essere portate in conto nel progetto_ di‘tutti gli elementi della struttura
(impalcati, apparecchi d’appoggio, pile, spalle, fondazioni, ecc.)*¢ dovranno essere tali da non
compromettere le condizioni di servizio del binario (tensionirnella rotaia, scorrimenti binario-
impalcato).

Devono essere considerati gli effetti di interazione binarig=struttura prodotti da:

- frenatura ed avviamento dei treni;

- variazioni termiche della struttura e del binario;

- deformazioni dovute ai carichi verticali.

Gli effetti di interazione prodotti da viscosita ewitiro nelle strutture in c.a. e c.a.p. dovranno essere
presi in conto, ove rilevanti.

La rigidezza del sistema appoggio/pile/fondazioni, da considerare per la valutazione degli effetti
delle interazioni statiche, dovra essere calcolata trascurando lo scalzamento nel caso di pile in alveo.

Al fine di garantire la sicurezza del binafio rispetto a fenomeni di instabilita per compressione ¢
rottura per trazione della rotaia, nonché rispetto ad eccessivi scorrimenti nel ballast, causa di un suo
rapido deterioramento, occorre che vengano rispettati i limiti sull’incremento delle tensioni nel
binario e sugli spostamenti relativi tra’binario ed estradosso dell’impalcato o del rilevato forniti dal
Gestore dell’Infrastruttura che “specifichera modalita e parametri di controllo in funzione delle
caratteristiche dell’infrastruttura“e della tipologia di armamento (rotaie, traverse, attacchi) e della
presenza o meno del ballast,

La verifica di sicurezza del/binario andra condotta considerando la combinazione caratteristica
(SLE), adottando per le{azipni termiche coefficienti yy=1,0.

5.2.2.7 Effetti-aerodinamici associati al passaggio dei convogli ferroviari

1l passaggio dei convogli ferroviari induce sulle superfici situate in prossimita della linea ferroviaria
(per esempio bartiere antirumore) onde di pressione e depressione secondo gli schemi riportati nel
seguito.

Le azioni possono essere schematizzate mediante carichi equivalenti agenti nelle zone prossime alla
testa ed-alla coda del treno nei casi in cui, in ragione della velocita della linea, non si instaurino
ampliticazioni dinamiche significative per il comportamento degli elementi strutturali investiti dalle
azioni acrodinamiche. Esse dovranno essere utilizzate per il progetto delle barriere e delle relative
strutture di sostegno (cordoli, solette, fondazioni, ecc.).

I carichi equivalenti sono considerati valori caratteristici delle azioni.
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In ogni caso le azioni aecrodinamiche dovranno essere cumulate con 1’azione del vento come
indicato al punto 5.2.3.3.2.

5.2.2.7.1 Superfici verticali parallele al binario

I valori caratteristici dell’azione * q;, relativi a superfici verticali parallele al binario sono forniti in
Fig. 5.2.8 in funzione della distanza a, dall’asse del binario piu vicino.
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Figura 5.2.8 - Valori caratteristici delle azioni q i, per superfici verticali parallele al binario

I suddetti valori sono relativi a treni con forme aerodinamiche sfavorevoli; per i casi di forme
aerodinamiche favorevoli, questi valori dovranno essere cotreiti per mezzo del fattore k;, ove:

k, = 0,85 per convogli formati da carrozze con sagoma arrotondata;
k, = 0,60 per treni aerodinamici.

Se l'altezza di un elemento strutturale (o parte della sua superficie di influenza) ¢ < 1,0 m o se la
larghezza ¢ < 2,50 m, I’azione q;, deve essere incrémentata del fattore k, =1,3.

52272 Superfici orizzontali al di sopra del binario

I valori caratteristici dell’azione £ g, “relativi a superfici orizzontali al di sopra del binario, sono
forniti in Fig. 5.2.9 in funzione della distanza hg della superficie inferiore della struttura dal PF.

La larghezza d’applicazione del carico per gli elementi strutturali da considerare si estende sino a
10 m da ciascun lato a partire dalla mezzeria del binario.

Per convogli transitanti in due 'direzioni opposte le azioni saranno sommate. Nel caso di presenza di
pil binari andranno considerati solo due binari.

Anche I’azione q,, andra~ridotta del fattore k;, in accordo a quanto previsto nel precedente §
5.2.2.6.1.

Le azioni agenti sul Bordo di elementi nastriformi che attraversano i binari, come ad esempio le
passerelle, possonofessere ridotte con un fattore pari a 0,75 per una larghezza fino a 1,50 m.

5.2.2.7.3 Superfici orizzontali adiacenti il binario

I valori catatteristici dell’azione * (3 , relativi a superfici orizzontali adiacenti il binario, sono
forniti indig."5.2.10 e si applicano indipendentemente dalla forma aerodinamico del treno.
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Figura 5.2.9 - Valori caratteristici delle azioni q2k perfsuperfici orizzontali al di sopra del binario
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Figura 5.2.10 - Valori caratteristici delle azioni q3}, per superfici orizzontali adiacenti il binario

Per tutte-le posizioni lungo le superfici da progettare, gy, si determinera come una funzione della
distanza‘a, dall’asse del binario pit vicino. I.e azioni saranno sommate, se c¢i sono binari su
entrambi i lati dell’elemento strutturale da calcolare.

Se lardistanza h, supera i 3,80 m "azione gy, pud essere ridotta del fattore ky:
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_(7,5-hy)
3,7

ky;=0 per hg >7,5m,

dove h, rappresenta la distanza dal P.F. alla superficie inferiore della struttura.

ks per 3,8 m < hg <7,5m;

5.2.2.74 Strutture con superfici multiple a fianco del binario sia verticali che orizzontali o
inclinate

I valori caratteristici dell’azione * q,, sono forniti in Fig. 5.2.11 e si applicano ortogonalmente alla

superficie considerata. e azioni sono determinate secondo quanto detto nel precedente §/5.2.2.6.1

adottando una distanza fittizia dal binario pari a

a’g = 0,6 min a,+ 0,4 max a, (5.2.10)
Le distanze min 4y, MAX a, SONO indicate in Fig. 5.2.11.
| *q 4 (=94
! (=q4)
I| minag
! max ag

Figura 5.2.11 - Definizione della distanza max ag e minag dal’asse del binario

Nei casi in cui max a,> 6 m si adottera max ay= 6,0 m

I coefficienti k; e k, sono gli stessi definiti‘al precedente § 5.2.2.6.1.

5.2.2.7.5 Superfici che circondano integralmente il binario per lunghezze inferioria 20 m
In questo caso, tutte le azioni si applicheranno indipendentemente dalla forma aerodinamica del
treno nel modo seguente:
- sulle superfici verticali 2k, - q;,, per tutta I’altezza dell’elemento, con:

q;, determinato in ateordo con il punto 5.2.2.6.1 e k, =2;
- sulla superficie orizzontale + ks - g,,, con:

(s determinatodin accordo con il punto 5.2.2.6.2;

ks = 2,5 se lastruttura racchiude un solo binario;

ks = 3,5 sela struttura racchiude due binari.

5.2.2.8 Azioni sismiche

Per le azioni sismiche si devono rispettare le prescrizioni di cui al § 3.2. e al § 7.9.
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Per la determinazione degli effetti di tali azioni si fara di regola riferimento alle sole massc
corrispondenti ai pesi propri ed ai sovraccarichi permanenti, considerando con un coefficiente ya'=
0,2 il valore quasi permanente delle masse corrispondenti ai carichi da traffico.

5.2.29 Azioni eccezionali

5.2.29.1 Rottura della catenaria

Si dovra considerare I’eventualita che si verifichi la rottura della catenaria nel puntolpilt sfavorevole
per la struttura del ponte. La forza trasmessa alla struttura in conseguenza disun simile evento si
considerera come una forza di natura statica agente in direzione parallela all’asse dei binari, di
intensita pari a = 20 kN e applicata sui sostegni alla quota del filo.

In funzione del numero di binari presenti sull’opera si assumera la rottura simultanea di:

1 catenaria  per ponti con un binario;

2 catenarie  per ponti con un numero di binari compreso fra 2 e 6;

3 catenarie  per ponti con piu di sei binari.

Nelle verifiche saranno considerate rotte le catenarie che determinano 1’effetto piu sfavorevole.

5.2.29.2 Deragliamento al di sopra del ponte

Oltre a considerare i modelli di carico verticale da traffico ferroviario, ai fini della verifica della
struttura si dovra tenere conto della possibilitd alternativa che un locomotore o un carro pesante
deragli, esaminando separatamente le due seguenti situazioni di progetto:

Caso 1: Si considerano due carichi verticali lineari qu~ 60 kN/m (comprensivo dell’effetto
dinamico) ciascuno.

Trasversalmente i carichi distano fra loro di § (s¢artamento del binario) e possono assumere tutte le
posizioni comprese entro i limiti indicati in Fig. 5.2.12.

Per questa condizione sono tollerati danni/ocali, purché possano essere facilmente riparati, mentre
sono da evitare danneggiamenti delle strulture portanti principali.

Caso 2: Si considera un unico carico, lineare qa24¢=80 kN/m-1,4 esteso per 20 m e disposto con una
eccenlricita massima, lato esterno,“di’ 1,5 s rispetto all’asse del binario (Fig. 5.2.13). Per questa
condizione convenzionale di Carico andra verificata la stabilita globale dell’opera, come il
ribaltamento d’impalcato, il collasso della soletta, ecc.

Per impalcati metallici con armamento diretto, il caso 2 dovra essere considerato solo per le
verifiche globali.
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Figura 5.2.12 - Caso 1
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Figura 5.2.13 - Caso 2

5.2.2.93 Deragliamento al di sotto del ponte

Nel posizionamento degli elementi strutturali in adiacenza della ferrovid, sad eccezione delle
gallerie artificiali a parete continua, occorre tenere conto che per una zona dilarghezza di 3,5 m
misurata perpendicolarmente dall’asse del binario pill vicino, vige il divieto di edificabilita

A distanze superiori di 4,50 m ¢ consentita la realizzazione di pilasiti isolati. Per distanze
intermedie dovranno essere previsti elementi strutturali aventi rigidezza via via crescenti con il
diminuire della distanza dal binario.

Ie azioni prodotte dal treno deragliato sugli elementi verticali di sostegno adiacenti la sede
ferroviaria sono indicate al § 3.6.3.4.

5.2.2.10  Azioni indirette

5.2.2.10.1 Distorsioni

Le distorsioni, quali ad esempio i cedimenti vincelari artificialmente provocati € non, sono da
considerarsi azioni permanenti. Nei ponti in c.a4 c.a.p. € a struttura mista i loro effetti vanno
valutati tenendo conto dei fenomeni di viscosita.

5.2.2.10.2 Ritiro e viscosita
I coefficienti di ritiro e viscosita finalipsalvo sperimentazione diretta, sono quelli indicati nel § 11.1.

Qualora si debba provvedere al caleolo dell’ampiezza dei giunti e della corsa degli apparecchi di
appoggio, gli effetti del ritiro e della viscosita dovranno essere valutati incrementando del 50% i
valori di cui al precedente capoverso.

5.2.2.10.3 Resistenze parvassite nei vincoli

Nel calcolo delle pile, delle spalle, delle fondazioni, degli stessi apparecchi d’appoggio e, se del
caso, dell’impalcato,esi_devono considerare le forze che derivano dalle resistenze parassite dei
vincoli. Le forze indotte dalla resistenza parassita nei vincoli saranno da esprimere in funzione del
tipo di appoggio ¢‘deélsistema di vincolo dell’impalcato.
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5.2.3 PARTICOLARI PRESCRIZIONI PER LE VERIFICHE

5.2.3.1 Combinazione dei treni di carico e delle azioni da essi derivate per piu binari

52.3.1.1

Salvo diversa prescrizione progettuale ciascun ponte dovra essere progettato per il maggior numero
di binari geometricamente compatibile con la larghezza dell’impalcato, a prescindere dal numero di
binari effettivamente presenti.

Numero di binari

52312

Nella progettazione dei ponti andra considerata I’eventuale contemporaneitd di pill treni, secondo
quanto previsto nella Tab. 5.2.1II. Considerando, in genere, sia il traffico normale che il traffico
pesante.

Numero di treni contemporanei

Tabella 5.2.I11 - Carichi mobili in funzione del numero di binari presenti sul poute

Serie generale - n. 29

Numero Binari Traffico normale Traffico
di binari | Carichi caso a(l) caso b(1) pesante(z)
1 Primo 1,0 (LM 717+”SW/0”) - 1,0 SW/2
Primo 1,0 (LM 717+”SW/0”) ‘ 1,0SW/2
2 secondo 1,0 (LM 717+”SW/0”) - 1,0 (LM 717+”SW/0”)
Primo 1,0 (LM 717+”SW/0) 0,75 (LM7Y+°SW/0”) 1,0 SW72
>3 secondo 1,0 (LM 717+”SW/0”) 0,75 (LM/717+°SW/0”) 1,0 (LM 717+”SW/0”)
Altri - O075.(LM 717+”SW/0”) -

B TM71 “+” SW/0 significa considerare il piu sfavorevole\fra i treni LM 71, SW/0

@) Salvo i casi in cui sia esplicitamente escluso

Per strutture con 3 o pilt binari dovranno considerarsi due distinte condizioni:

- la prima che prevede caricati solo due/binari (primo e secondo) considerando gli effetti peggiori
tra il caso “a” ed il traffico pesante;

- la seconda che prevede tutti i/binari caricati con D'entitd del carico corrispondente a quello
fissato nel caso “b”.

Come “primo” binario si intende quello su cui disporre il treno pili pesante per avere i massimi

effetti sulla struttura. Per “seCondo” binario si intende quello su cui viene disposto il secondo treno

per avere, congiuntamente “‘eon il primo, i massimi effetti sulla struttura; pertanto, il “primo” ¢ il

“secondo” binario possondtanche non essere contigui nel caso di ponti con 3 o pill binari.

Qualora la presenza delsecondo treno o, eventualmente, dei successivi, riduca 1’effetto in esame,
essi non vanno considerati presenti.

Tutti gli effetti delle,azioni dovranno determinarsi con i carichi e le forze disposti nelle posizioni
pit sfavorevoli. Azioni che producano effetti favorevoli saranno trascurate (ad eccezione dei casi in
cui si considetino.i treni di carico SW 1 quali debbono considerarsi applicati per I’intera estensione
del carico).

5.2.3.13 Simultaneita delle azioni da traffico - valori caratteristici delle azioni combinate in

gruppi di carichi

Gli effetti dei carichi verticali dovuti alla presenza dei convogli vanno sempre combinati con le altre
azioni derivanti dal traffico ferroviario, adottando i coefficienti indicati in Tab. 5.2.1V.

— 196 —



4-2-2008

Supplemento ordinario alla GAZZETTA UFFICIALE Serie generale - n. 29

11 carico verticale, nel caso di ponti con pitl binari, ¢ quello che si ottiene con i treni specificati nella
Tab. 5.2.111.

Nella valutazione degli effetti di interazione, alle azioni conseguenti all’applicazione dei carichi da
traffico ferroviario si adotteranno gli stessi coeflicienti parziali dei carichi che li generano.

Tabella 5.2.1V - Valutazione dei carichi da traffico

TIPO DI CARICO Azioni verticali Azioni orizzontali
Carico Treno Frenatura Comment}
Gruppo di carico verticale . e Centrifuga | Serpeggio
scarico .
(1) avviamento
Gruppo 1 massima azione
(*Z’f 0,5 (0,0) 1,0 (0,0) 1,0 (0,0) verticdle e
laterale
Gruppo.2 0,00 1000 | 1,000 | stabilit laterale
@)
Gruppo 3 massima azione
5 L
(2) 1,0(0,5) 0,5 (0,0) 0,5 (.5 longitudinale
Gruppo 4 O’% (40)’6; O’% (40)’6; 0’% (40)’6; fessurazione
EI Azione dominante
M Includendo tutti i fattori ad essi relativi (D,a, ecc..)
(@) La simultaneita di due o tre valori caratteristici interi (assunzione di diversi coefficienti pari ad 1), sebbene improbabile, ¢ stata
considerata come semplificazione per i gruppi di carico 1, 2, 3 senza che ciod abbia significative conseguenze
progettuali.

I valori fra parentesi indicati nella Tab. 5.2.IV vanno assunti\quando 1’azione risulta favorevole nei
riguardi della verifica che si sta svolgendo.

Il gruppo 4 ¢ da considerarsi esclusivamente per le verifiche a fessurazione. I valori indicati fra
parentesi si assumeranno pari a: (0,6) per impalcati con,2\binari caricati e (0,4) per impalcati con tre
0 pill binari caricati.

5.23.14 Valori rari e frequenti delle azioni da traffico ferroviario

Le azioni derivanti da ciascuno dei gruppi di_carico definiti nella Tab. 5.2.IV sono da intendersi
come un’unica azione caratteristica da utilizzarsi nella definizione dei valori rari e frequenti.

5.2.3.15 Valori quasi-permanénti delle azioni da traffico ferroviario

I valori quasi permanenti delle azioni da traffico ferroviario possono assumersi uguali a 0, fatta
eccezione per le combinazioni geceézionali e sismiche.

5.2.3.1.6 Azioni da traffico ferroviario in situazioni transitorie

Nelle verifiche di progefte per situazioni transitorie dovute alla manutenzione dei binari o del ponte,
i valori caratteristici.delle azioni da traffico, caso per caso, sono da concordarsi con I’autorita
ferroviaria.

5.2.3.2 Verifiche alle tensioni ammissibili

Per i ponti fetroviari non ¢ ammesso il metodo di verifica alle tensioni ammissibili di cui al § 2.7.
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5233 Verifiche agli SLU e SLE

5.2.3.3.1 Regquisiti concernenti gli SLU

Per le verifiche agli stati limite ultimi si adottano i valori dei coefficienti parziali in Tab, 5.2:V ¢ 1
coefficienti di combinazione y in Tab. 5.2.VL

Tabella 5.2.V - Coefficienti parziali di sicurezza per le combinazioni di carico agli SLU, eccezionali e sismica

. | Al A2 Combinazione 4 Combinazione
Coefficiente | EQU STR GEO eccezionale Sismica
. A favorevoli 090 | 1,00 | LOO 1,00 1,00
Carichi permanenti ) Yot
sfavorevoli 1,10 1,35 1,00 1,00 1,00
Carichi permanenti non | favorevoli 0,00 0,00 0,00 1,00 1,00
. RH®)] . 2 _ . .
strutturali sfavorevoli | 102 1,50 | 1,50 | 1,30 1,00 1,00
3) favorevoli 0,90 1,00 1,06 1,00 1,00
Ballast ) B o X 7
sfavorevoli 1,50 1,50 1,30 1,00 1,00
Carichi variabili da favorevoli 0,00 0,00 6;00 0,00 0,00
RPN C) . - . .
traffico® sfavorevoli TQ 145 | 145.] 125 0,20 0,20
L C favorevoli 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
Carichi variabili ) Yoi
sfavorevoli 1 1,50 1450 1,30 1,00 0,00
. favorevole 0,90 1,00 1,00 1,00 1,00
Precompressione ) Vp o .
sfavorevole 1,009 | 1,007 | 1,00 1,00 1,00
@ Equilibrio che non coinvolga 1 parametri di deforptabilita e resistenza del terreno; altrimenti si applicano i valori
di GEO.
@ Nel caso in cui i carichi permanenti non strutturali (ad es. carichi permanenti portati) siano compiutamente
definiti si potranno adottare gli stessi coefficienti validi per le azioni permanenti.
® Quando si prevedano variazioni significative del carico dovuto al ballast, se ne dovra tener conto esplicitamente
nelle verifiche.
@ 1e componenti delle azioni da traffico somo/introdotte in combinazione considerando uno dei gruppi di carico gr
della Tab. 5.2.1V.
© Aliguota di carico da traffico da cofsiderare.
© 1,30 per instabilita in strutture con preeompressione esterna
) 1,20 per effetti locali

Nella Tab. 5.2.V il significdte dei simboli & il seguente:

Yo coefficiente parziale del peso proprio della struttura, del terreno e dell’acqua, quando
pertinente;

Yon coefficiente parziale dei pesi propri degli elementi non strutturali;

Y8 coefficiente\parziale del peso proprio del ballast;

Yo coefficiénte parziale delle azioni variabili da traffico;

Yai coefficient¢ parziale delle azioni variabili.

5.2.3.3.2 Requisiti concernenti gli SLE

L’assetto di una struttura, da valutarsi in base alle combinazioni di carico previste dalla presente
norma, deve risultare compatibile con la geometria della struttura stessa in relazione alle esigenze
deiconvogli ferroviari.

Pervle verifiche agli stati limite d’esercizio si adottano i valori dei coefficienti parziali in Tab.
5.2.VL

— 198 —



4-2-2008

Supplemento ordinario alla GAZZETTA UFFICIALE

Serie generale - n. 29

Ove necessario in luogo dei gruppi delle azioni da traffico ferroviario definiti in Tab. 5.2.IV
possono considerarsi le singole azioni con i coefficienti di combinazione indicati in Tab. 5.2.VIL.

Tabella 5.2.VI - Coefficienti di combinazione y delle azioni.

Azioni Yo v1 w2
Azioni Carico sul rilevato a tergo delle spalle 0,80 0,50 0,0
singole
da traffico | Azioni aerodinamiche generate dal transito 0,80 0,50 0,0
dei convogli
gry 0,80% 0’30“) 0,0
Gruppi di | gry 0.80% 0,80(1) -
carico ar3 0.80% 0,80(1) 0.0
gy 1,00 1,00 0,0
Azioni del | Fyk 0,60 0,50 0,0
vento
Azioni da | in fase di esecuzione 0,80 @,0 0,0
neve SLU e SLE 0,0 0,0 0,0
Azioni
termiche | Tk 0,60 0,60 0,50

(M 0,80 se ¢ carico solo un binario, 0,60 se sono carichi due binari e 0,40 se soné earichi tre o pil binari.
(2) Quando come azione di base venga assunta quella del vento, i coefficientiy relativi ai gruppi di carico delle azioni
da traffico vanno assunti pari a 0,0.

Tabella 5.2.VII - Ulteriori coefficienti di combinazione y delle azioni.

Azioni Yo V1 V2

Treno di carico LM 71 0,80(3) W 0,0

Azioni | Treno di carico SW /0 0.80" 0,80 0,0

singole Treno di carico SW/2 0’0(3) 0,80 0,0
da Treno scarico 1’00(3) - -
traffico Centrifuga 26 @ @

Azione laterale (serpeggio) 1,00(3) 0,80 0,0

(1) 0,80 se & carico solo un binario, 0,60 se song‘carichi due binari e 0,40 se sono carichi tre o pill binari.

(2) Si usano gli stessi coefficienti y adottati per i carichi che provocano dette azioni.

(3) Quando come azione di base venga assunta quella del vento, 1 coefficienti W, relativi ai gruppi di carico delle azioni
da traffico vanno assunti pari a 0,0.

Per la valutazione degli effetti dell?interazione si usano gli stessi coefficienti y adottati per le azioni
che provocano dette interazioni je cio: temperatura, carichi verticali da traffico ferroviario,
frenatura.

In ogni caso le azioni aerodinamiche devono essere cumulate con 1’azione del vento. L’azione
risultante dovra essere “maggiore di un valore minimo, funzione della velocita della linea e
comunque di 1,5 kN/m” sia nella verifica agli SLE (combinazione caratteristica) sia nella verifica
agli SL.U con yo = 1,004 voi=1,00.

5.2.3.3.2.1 Stati limite di esercizio per la sicurezza del traffico ferroviario
Accelerazioni-verticali dell’impalcato

Questa verifi¢a.¢ richiesta per opere sulle quali la velocita di esercizio ¢ superiore ai 200 km/h o
quando 1a frequenza propria della struttura non ¢ compresa nei limiti indicati nella Fig. 5.2.7. L.a
verifica, quando necessaria, dovra essere condotta considerando convogli reali.
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In mancanza di ulteriori specificazioni, per ponti con armamento su ballast, non devono registrarsi
accelerazioni verticali superiori a 3,5 m/s™ nel campo di frequenze da 0 a 20 Hz.

Deformazioni torsionali dell’impalcato

La torsione dell’impalcato del ponte ¢ calcolata considerando il treno di carico LM 71 incrementato
con il corrispondente coefficiente dinamico.

3m

Figura 5.2.14 - Sghembo ammissibile
Il massimo sghembo, misurato su una lunghezza di 3 m e considerando le rotaie solidali
all’impalcato (Fig. 5.2.14), non deve eccedere i seguenti valori:
per V<120 km/h;  t£4,5 mm/3m
per 120<V< 200 km/h; < 3,0 mm/3m
per V>200km/h; t<1,5mm/3m

Per velocita V > 200 km/h si deve inoltre verificare che petreonvogli reali, moltiplicati per il
relativo incremento dinamico, risulti t < 1,2 mm/3m.

In mancanza di ulteriori specifiche, lo sghembo complessivo dovuto alla geometria del binario
(curve di transizione) e quello dovuto alla deformazione dell’impalcato, non deve comunque
eccedere i 6 mm/3 m.

Inflessione nel piano orizzontale dell’impalcato

Considerando la presenza del treno di carico LM~Z1, incrementato con il corrispondente coefficiente
dinamico, I’azione del vento, la forza laterale, (serpeggio), la forza centrifuga e gli effetti della
variazione di temperatura lineare {ra i due lati dell’impalcato stabilita al § 5.2.2.4, I’inflessione nel
piano orizzontale dell’impalcato non deve produrre:

una variazione angolare maggiore di quella fornita nella successiva Tab. 5.2.VIII;
- un raggio di curvatura orizzontale minore dei valori di cui alla citata tabella.

Tabella 5.2.VIII - Massima variazione angolare e minimo raggio di curvatura

Velocita Variazione Raggio minimo di curvatura
[km/h] Angolare Singola campata | Pill campate
massima
V<120 0,0035 rd 1700 m 3500 m
120 <'V=<200 0,0020 rd 6000 m 9500 m
200 <V 0,0015 rd 14000 m 17500 m

Il raggio di curvdtura, nel caso di impalcati a semplice appoggio, ¢ dato dalla seguente espressione:
LZ
- 8 6h

(5.2.11)
dove &, rappresenta la freccia orizzontale.

LLa freccia orizzontale deve includere anche ’effetto della deformazione della sottostruttura del
ponte/(pile, spalle e fondazioni), qualora esso sia sfavorevole alla verifica.
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5.2.3.3.3 Verifiche allo stato limite di fatica

Per strutture e elementi strutturali che presentano dettagli sensibili a fenomeni di fatica vanno
effettuate opportune verifiche nei confronti di questo fenomeno.

Le verifiche saranno condotte considerando idonei spettri di carico. LLa determinazione dell’effettivo
spettro di carico da considerare nella verifica del ponte dovra essere effettuata in base dlle
caratteristiche funzionali e d’uso della infrastruttura ferroviaria cui I’opera appartiene.

5.2.3.34 Verifiche allo stato limite di fessurazione

Per assicurare la funzionalita e la durabilita delle strutture viene prefissato uno stato limite di
fessurazione commisurato alle condizioni ambientali, di sollecitazione e di ispezionabilita, nonché
alla sensibilita delle armature. Tali verifiche vengono condotte per le azioni da, traffico gruppo 4
Tab. 5.2.1V.
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6 PROGETTAZIONE GEOTECNICA

6.1 DISPOSIZIONI GENERALI

6.1.1 OGGETTO DELLE NORME

11 presente capitolo riguarda il progetto e la realizzazione:
— delle opere di fondazione;
— delle opere di sostegno;
— delle opere in sotterraneo;
— delle opere e manufatti di materiali sciolti naturali;
— dei fronti di scavo;
— del miglioramento e rinforzo dei terreni ¢ degli ammassi roeciosi;

— del consolidamento dei terreni interessanti opere esistenti, nonché la valutazione della
sicurezza dei pendii e la fattibilita di opere che hanno rifléssi su grandi aree.

6.1.2 PRESCRIZIONI GENERALI

Le scelte progettuali devono tener conto delle prestazioni attese delle opere, dei caratteri geologici
del sito e delle condizioni ambientali.

I risultati dello studio rivolto alla caratterizzazione e modellazione geologica, di cui al § 6.2.1.
devono essere esposti in una specifica relazione geéologica.

Le analisi di progetto devono essere basate su-modelli geotecnici dedotti da specifiche indagini e
prove che il progettista deve definire in base alle scelte tipologiche dell’opera o dell’intervento e
alle previste modalita esecutive.

Le scelte progettuali, il programma e i risultati delle indagini, la caratterizzazione e la modellazione
geotecnica, di cui al § 6.2.2, unitamiente’ ai calcoli per il dimensionamento geotecnico delle opere e
alla descrizione delle fasi e modalita.costruttive, devono essere illustrati in una specifica relazione
geotecnica.
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6.2 ARTICOLAZIONE DEL PROGETTO

11 progetto delle opere e dei sistemi geotecnici deve articolarsi nelle seguenti fasi:
| caratterizzazione ¢ modellazione geologica del sito;
2 scelta del tipo di opera o d’intervento e programmazione delle indagini geotecniche;
3 caratterizzazione fisico-meccanica dei terreni e delle rocce e definizione dei, modelli
geotecnici di sottosuolo;
4 descrizione delle fasi e delle modalita costruttive;

W

verifiche della sicurezza e delle prestazioni;
6 piani di controllo e monitoraggio.

6.2.1 CARATTERIZZAZIONE E MODELLAZIONE GEOLOGICA DEL SITO

La caratterizzazione e la modellazione geologica del sito consiste nella riegstruzione dei caratteri
litologici, stratigrafici, strutturali, idrogeologici, geomorfologici e, pilt in generale, di pericolosita
geologica del territorio.

In funzione del tipo di opera o di intervento e della complessita del centesto geologico, specifiche
indagini saranno finalizzate alla documentata ricostruzione del modelo geologico.

Esso deve essere sviluppato in modo da costituire utile elemento diwiferimento per il progettista per
inquadrare i problemi geotecnici e per definire il programma delle/indagini geotecniche.

Metodi e risultati delle indagini devono essere esaurienteménte esposti € commentati in una
relazione geologica.

6.2.2 INDAGINI, CARATTERIZZAZIONE E MODELLAZIONE GEOTECNICA

Le indagini geotecniche devono essere programmate in funzione del tipo di opera e/o di intervento e
devono riguardare il volume significativo di cui al § 3.2.2, e devono permettere la definizione dei
modelli geotecnici di sottosuolo necessari alla progettazione.

I valori caratteristici delle grandezze fisiche € meccaniche da attribuire ai terreni devono essere
ottenuti mediante specifiche prove di laboratorio su campioni indisturbati di terreno e attraverso
Iinterpretazione dei risultati di prove e¢‘misure in sito.

Per valore caratteristico di un pdramétro geotecnico deve intendersi una stima ragionata e
cautelativa del valore del parametro.iello stato limite considerato.

Per modello geotecnico si intende uno schema rappresentativo delle condizioni stratigrafiche, del
regime delle pressioni interstizialie della caratterizzazione fisico-meccanica dei terreni e delle rocce
comprese nel volume significativo, finalizzato all’analisi quantitativa di uno specifico problema
geotecnico.

I: responsabilita del progeftista la definizione del piano delle indagini, la caratterizzazione ¢ la
modellazione geotecnica,

Le indagini e le prove devono essere eseguite e certificate dai laboratori di cui all’art.59 del DPR
6.6.2001, n.380. 4 laboratori su indicati fanno parte dell’elenco depositato presso il Servizio Tecnico
Centrale del Ministero delle Infrastrutture.

Nel caso di costruzioni o di interventi di modesta rilevanza, che ricadano in zone ben conosciute dal

punto di yista geotecnico, la progettazione pud essere basata sull’esperienza e sulle conoscenze
disponibili, ferma restando la piena responsabilita del progettista su ipotesi e scelte progettuali.
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6.2.3 VERIFICHE DELLA SICUREZZA E DELLE PRESTAZIONI

Le verifiche di sicurezza relative agli stati limite ultimi (SLU) e le analisi relative alle condizioni-di
esercizio (SLE) devono essere effettuate nel rispetto dei principi e delle procedure seguenti.

6.2.3.1 Verifiche nei confronti degli stati limite ultimi (SLU)
Per ogni stato limite ultimo deve essere rispettata la condizione

Ea<Rq 6.2.1)
dove Eg4 ¢ il valore di progetto dell’azione o dell’effetto dell’azione

Eq = F{VFFk;&;ad} (6.2.22)
™
OVVECro
X
Eq =75 ~E{Fk;—k;ad} , (6.2.2b)
M

con Yg =V, € dove Ry ¢ il valore di progetto della resistenza del'§istema geotecnico:

Ry =LR{N{FH;&;ad}. (6.2.3)

R M

Effetto delle azioni e resistenza sono espresse i funzione delle azioni di progetto ygFy, dei
parametri di progetto Xi/ym € della geometria di progetto aq. [’effetto delle azioni pud anche essere
valutato direttamente come E4=Fy¥s. Nella. formulazione della resistenza Ry, compare
esplicitamente un coefficiente Yz che opera direttamente sulla resistenza del sistema.

La verifica della suddetta condizione deve ¢ssére effettuata impiegando diverse combinazioni di
gruppi di coefficienti parziali, rispettivamente definiti per le azioni (Al e A2), per i parametri
geotecnici (M1 e M2) e per le resistenze (R1, R2 e R3).

I diversi gruppi di coefficienti di,sicurezza parziali sono scelti nell’ambito di due approcci
progettuali distinti e alternativi.

Nel primo approccio progettuale(Approccio 1) sono previste due diverse combinazioni di gruppi di
coefficienti: la prima combinazion¢ ¢ generalmente pill severa nei confronti del dimensionamento
strutturale delle opere a contatto_con il terreno, mentre la seconda combinazione ¢ generalmente pitl
severa nei riguardi del dimensionamento geotecnico.

Nel secondo approccio progettuale (Approccio 2) ¢ prevista un’unica combinazione di gruppi di
coefficienti, da adottare\sia/nelle verifiche strutturali sia nelle verifiche geotecniche.

6.2.3.1.1 Azioni

I coefTicienti parziali yg relativi alle azioni sono indicati nella Tab. 6.2.1. Ad essi deve essere fatto
riferimento eon{le precisazioni riportate nel § 2.6.1. Si deve comunque intendere che il terreno e
I’acqua costituiscono carichi permanenti (strutturali) quando, nella modellazione utilizzata,
contribuiseono al comportamento dell’opera con le loro caratteristiche di peso, resistenza e
rigidezza,

Nella valutazione della combinazione delle azioni i coefficienti di combinazione ;i devono essere
assunti come specificato nel Cap. 2.
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Tabella 6.2.1 — Coefficienti parziali per le azioni o per [’effetto delle azioni.

CARICHI errETTO | Coefficiente EQU (A1) (A2)
Parziale STR GEO
Ye (0 Y5)
. Favorevole 0,9 1,0 1,0
Permanenti Yo
Sfavorevole 1,1 1,3 1,0
. . Favorevole 0,0 0,0 0,0
Permanenti non strutturali Yoo
Sfavorevole 1,5 S 1,3
L Favorevole 0,0 0,0 0,0
Variabili Yoi
Sfavorevole 1,5 1,5 1,3

(1) Nel caso in cui i carichi permanenti non strutturali (ad es. i carichi permanentizportati) siano compiutamente
definiti, si potranno adottare gli stessi coefficienti validi per le azioni permanenti.

6.2.3.1.2 Resistenze

11 valore di progetto della resistenza Rq pud essere determinatos

a) in modo analitico, con riferimento al valore caratteristico dei parametri geotecnici del terreno,
diviso per il valore del coefficiente parziale Yy specificatoinella successiva Tab. 6.2.11 e tenendo
conto, ove necessario, dei coefficienti parziali Yz specificati nei paragrafi relativi a ciascun tipo

di opera;

b) in modo analitico, con riferimento a correlazioni con i risultati di prove in sito, tenendo conto
dei coefficienti parziali yr riportati nelle tabelle contenute nei paragrafi relativi a ciascun tipo di

opera;

¢) sulla base di misure dirette su prototipi, tenendo conto dei coefficienti parziali yg riportati nelle
tabelle contenute nei paragrafi relativi a ciascun tipo di opera.

Tabella 6.2.11 — Coefficienti parziali per i parametri geotecnici del terreno

PARAMETRO GRANDEZZA ALLA QUALE | COEFFICIENTE (M1) (M2)
APPLICARE IL PARZIALE
COEFFICIENTE PARZIALE M

Tangente dell’angolo di tan @'y Yo 1,0 1,25
resistenza al taglio
Coesione efficace ¢’y Ve 1,0 1,25
Resistenza non drenata Cuk Yeu 1,0 1,4
Peso dell’unita di volume Y Yy 1,0 1,0

Per le rocce, al vdlore caratteristico della resistenza a compressione uniassiale g, deve essere
applicato un coefficiente parziale yq,=1,6.

Per gli ammassi rocciosi e per i terreni a struttura complessa, nella valutazione della resistenza
caratteristica oecorre tener conto della natura e delle caratteristiche geometriche e di resistenza delle

discontinuita strutturali.
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6.2.3.2 Verifiche nei confronti degli stati limite ultimi idraulici

Le opere geotecniche devono essere verificate nei confronti dei possibili stati limite di sollevamento
o di sifonamento.

Per la stabilita al sollevamento deve risultare che il valore di progetto dell’azione instabilizzante
Vinstd, combinazione di azioni permanenti (Gingra) € variabili (Qinsta), sia non maggiere della
combinazione dei valori di progetto delle azioni stabilizzanti (Ggp,q) € delle resistenze (Rg):

Vins[,d < Gs[b.d + Rd (624)
dove Viust,d = Ginsl,d + Qinst,d (625)

Per le verifiche di stabilita al sollevamento, i relativi coefficienti parziali sulle azieni sono indicati
nella Tab. 6.2.111. Tali coefficienti devono essere combinati in modo opportuno,¢on quelli relativi ai
parametri geotecnici (M2).

Tabella 6.2.1I1 — Coefficienti parziali sulle azioni per le verifiche nei confronti di stati-limite di sollevamento.

CARICHI EFFETTO Coefficiente SOLLEVAMENTO
parziale (UPL)
Y& (0 V8)
. Favorevole 0,9
Permanenti Yot
Sfavorevole 1,1
. - Favorevole 0,0
Permanenti non strutturali * Yoo
Sfavorevole 1,5
L Favorevole 0,0
Variabili Yai
Sfavorevole 1,5

(1) Nel caso in cui i carichi permanenti non strutturali (ad es. i carichi permanenti portati) siano
compiutamente definiti, si potranno adottare gli stessi coefficienti validi per le azioni permanenti.

Il controllo della stabilita al sifonamento si esegue verificando che il valore di progetto della
pressione interstiziale instabilizzante (Uiys.q) Tisulti non superiore al valore di progetto della tensione
totale stabilizzante (Gy.q), tenendo €onte’ dei coefficienti parziali della Tab. 6.2.1V:

Uinstd < Osibd (6.2.6)

In entrambe le verifiche, nellawvalutazione delle pressioni interstiziali, si devono assumere le
condizioni piu sfavorevoli, censiderando i possibili effetti delle successioni stratigrafiche sul regime
di pressione dell’acqua.

Nelle verifiche al sifonamento, in presenza di adeguate conoscenze sul regime delle pressioni
interstiziali, i coefficienti’di sicurezza minimi sono indicati nella Tab. 6.2.IV. Valori superiori
possono essere assumnti-e giustificati tenendo presente della pericolosita del fenomeno in relazione
alla natura del terrenosnonché dei possibili effetti della condizione di collasso.

6.2.3.3 Verifiche nei confronti degli stati limite di esercizio (SLE)

Ie opere e i sistemi geotecnici di cui al § 6.1.1 devono essere verificati nei confronti degli stati
limite di'esercizio. A tale scopo, il progetto deve esplicitare le prescrizioni relative agli spostamenti
compatibili e le prestazioni attese per 'opera stessa.

11 gtado~di approfondimento dell’analisi di interazione terreno-struttura ¢ funzione dell’importanza
dell’opera.

Per ciascun stato limite di esercizio deve essere rispettata la condizione
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Fa<Cq (6.2.7)

dove Eq4 ¢ il valore di progetto dell’effetto delle azioni e Cq ¢ il prescritto valore limite dell’effetto
delle azioni. Quest’ultimo deve essere stabilito in funzione del comportamento della struttura in
elevazione.

Tabella 6.2.IV — Coefficienti parziali sulle azioni per le verifiche nei confronti di stati limite di sifonamento.

COEFFICIENTE
CARICHI EFFETTO PARZIALE SIFONAMENTO
Ye (0 ¥e) (HYD)

. Favorevole 0,9
Permanenti Yor

Sfavorevole 1,3

. - Favorevole 0,0
Permanenti non strutturali Yoo

Sfavorevole 1,5

o Favorevole 0,0
Variabili Yoi

Sfavorevole 1,5

(1) Nel caso in cui i carichi permanenti non strutturali (ad es. i carichi permanenti portati) siano
compiutamente definiti, si potranno adottare gli stessi coefficienti validi per lesazioni permanenti.

6.24 IMPIEGO DEL METODO OSSERVAZIONALE

Nei casi in cui a causa della particolare complessita della situazione geotecnica e dell’importanza e
impegno dell’opera, dopo estese ed approfondite indaginj, pezmangano documentate ragioni di
incertezza risolvibili solo in fase costruttiva, la progettazione pud essere basata sul metodo
osservazionale.

Nell’applicazione di tale metodo si deve seguire il seguente procedimento:

— devono essere stabiliti i limiti di accettabilita(deiyvalori di alcune grandezze rappresentative
del comportamento del complesso manufatto-terreno;

— si deve dimostrare che la soluzione prescelta € accettabile in rapporto a tali limiti;

— devono essere previste soluzioni alternative, congruenti con il progetto, e definiti i relativi
oneri economici;

— deve essere istituito un adeguato sistemasdi monitoraggio in corso d’opera, con i relativi piani
di controllo, tale da consentire tempestivamente 1’adozione di una delle soluzioni alternative
previste, qualora 1 limiti indicatissiano raggiunti.

6.2.5 MONITORAGGIO DEL COMPLESSO OPERA -TERRENO

I monitoraggio del complesso opera-terreno e degli interventi consiste nella installazione di
un’appropriata strumentazione e nella misura di grandezze fisiche significative - quali spostamenti,
tensioni, forze e pressioni interstiziali - prima, durante e/o dopo la costruzione del manufatto.

Il monitoraggio ha lo“scopo di verificare la corrispondenza tra le ipotesi progettuali e i
comportamenti osseryati e di controllare la funzionalita dei manufatti nel tempo. Nell’ambito del
metodo osservazionale, il monitoraggio ha lo scopo di confermare la validita della soluzione
progettuale adottata e, in caso contrario, di individuare la piu idonea tra le altre soluzioni previste in
progetto.

Se previsto, il /programma di monitoraggio deve essere definito e illustrato nella relazione
geotecnica,
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6.3  STABILITA DEI PENDII NATURALI

Le presenti norme si applicano allo studio delle condizioni di stabilita dei pendii naturalive al
progetto, alla esecuzione e al controllo degli interventi di stabilizzazione.

6.3.1 PRESCRIZIONI GENERALI

Lo studio della stabilita dei pendii naturali richiede osservazioni e rilievi di superfi€ie, raccolta di
notizie storiche sull’evoluzione dello stato del pendio e su eventuali danni subiti/dalle strutture o
infrastrutture esistenti, la constatazione di movimenti eventualmente in atto_€-dei loro caratteri
geomelrici e cinematici, la raccolta dei dati sulle precipitazioni meteoriche, sui caratteri
idrogeologici della zona e sui precedenti interventi di consolidamento. Le verifiche di sicurezza,
anche in relazione alle opere da eseguire, devono essere basate su dati acquisiti con specifiche
indagini geotecniche.

6.3.2 MODELLAZIONE GEOLOGICA DEL PENDIO

Lo studio geologico deve precisare 1'origine e la natura deilerreni e delle rocce, il loro assetto
stratigrafico e tettonico-strutturale, i caratteri ed i fenomeni geéomorfologici e la loro prevedibile
evoluzione nel tempo, 1o schema della circolazione idrica fiel sottosuolo.

e tecniche di studio, i rilievi e le indagini sono commisurati all’estensione dell’area, alle finalita
progettuali e alle peculiarita dello scenario territorialeied ambientale in cui si opera.

6.3.3 MODELLAZIONE GEOTECNICA DEL' PENDIO

Sulla base dell’inquadramento geomorfologico ed evolutivo del versante, devono essere
programmate specifiche indagini per la caratterizzazione geotecnica dei terreni e delle rocce,
finalizzate alla definizione del modello geotecnico sulla base del quale effettuare lo studio delle
condizioni di stabilita nonché al progetto di eventuali interventi di stabilizzazione.

Le indagini devono effettuarsi secondo 1 seguenti criteri:

— la superficie del pendio devessere definita attraverso un rilievo plano-altimetrico in scala
adeguata ed esteso ad una Zena sufficientemente ampia a monte e valle del pendio stesso;

— lo studio geotecnico deve.definire la successione stratigrafica e le caratteristiche fisico-
meccaniche dei terrenive’d€lle rocce, I'entita e la distribuzione delle pressioni interstiziali nel
terreno e nelle discontinuitd, degli eventuali spostamenti plano-altimetrici di punti in
superficie e in profondita.

La scelta delle tipologie di indagine e misura, dell’ubicazione del numero di verticali da esplorare,
della posizione ¢ delinmmero dei campioni di terreno da prelevare e sottoporre a prove di laboratorio
dipende dall’estensione dell’area, dalla disponibilita di informazioni provenienti da precedenti
indagini e dalla complessita delle condizioni idrogeologiche e stratigrafiche del sito in esame.

Il numero mimmo di verticali di indagine e misura deve essere tale da permettere una descrizione
accurata della sticcessione stratigrafica dei terreni interessati da cinematismi di collasso effettivi e
potenzialil e, in caso di pendii in frana, deve consentire di accertare forma e posizione della
superficie o'delle superfici di scorrimento esistenti e definire i caratteri cinematici della frana.

La prefondita e I’estensione delle indagini devono essere fissate in relazione alle caratteristiche
geometriche del pendio, ai risultati dei rilievi di superficie nonché alla pill probabile posizione della
eventuale superficie di scorrimento.

— 208 —



4-2-2008 Supplemento ordinario alla GAZZETTA UFFICIALE Serie generale - n. 29

Tutti gli elementi raccolti devono permettere la definizione di un modello geotecnico di sottosuolo
(vedi § 6.2.2) che tenga conto della complessita della situazione stratigrafica e geotecnica, della
presenza di discontinuita e dell’evidenza di movimenti pregressi e al quale fare riferimento per le
verifiche di stabilita e per il progetto degli eventuali interventi di stabilizzazione.

6.3.4 VERIFICHE DI SICUREZZA

Le verifiche di sicurezza devono essere effettuate con metodi che tengano conto della forma e
posizione della superficie di scorrimento, dell’assetto strutturale, dei parametri geotecnici e del
regime delle pressioni interstiziali.

Nel caso di pendii in frana le verifiche di sicurezza devono essere eseguite lungo le superfici di
scorrimento che meglio approssimano quella/e riconosciuta/e con le indagini.

Negli altri casi, la verifica di sicurezza deve essere eseguita lungo superfici di scorrimento
cinematicamente possibili, in numero sufficiente per ricercare la superficie eritica alla quale
corrisponde il grado di sicurezza pilt basso.

Quando sussistano condizioni tali da non consentire una agevole valGtazione delle pressioni
interstiziali, le verifiche di sicurezza devono essere eseguite assumendo le condizioni pil
sfavorevoli che ragionevolmente si possono prevedere.

1l livello di sicurezza ¢ espresso, in generale, come rapporto tra resistenza al taglio disponibile,
presa con il suo valore caratteristico, e sforzo di taglio mobilitato lingo la superficie di scorrimento
effettiva o potenziale.

11 grado di sicurezza ritenuto accettabile dal progettista deve essere giustificato sulla base del livello
di conoscenze raggiunto, dell’affidabilita dei dati disponibili e ‘del modello di calcolo adottato in
relazione alla complessita geologica e geotecnica, nonché” sulla base delle conseguenze di
un’eventuale frana.

6.3.5 INTERVENTI DI STABILIZZAZIONE

La scelta delle piti idonee tipologie degli interventi di stabilizzazione deve essere effettuata solo
dopo aver individuato le cause promotrici dellaArana e dipende, oltre che da queste, da forma e
posizione della superficie di scorrimento.

La valutazione dell’incremento di sicurezza,indotto dagli interventi di stabilizzazione lungo la
superficie di scorrimento critica deve eSsere accompagnata da valutazioni del grado di sicurezza
lungo superfici di scorrimento alternative a*quella critica.

II progetto degli interventi di &tabilizzazione deve comprendere la descrizione completa
dell’intervento, I'influenza delle modalita costruttive sulle condizioni di stabilita, il piano di
monitoraggio e un significatiyo ‘piano di gestione e controllo nel tempo della funzionalita e
dell’efficacia dei provvedimenti/ adottati. In ogni caso devono essere definiti I'entita del
miglioramento delle condizioni di sicurezza del pendio e i criteri per verificarne il raggiungimento.

6.3.6 CONTROLLI EMONITORAGGIO

1l monitoraggio di uny/pendio o di una frana interessa le diverse fasi che vanno dallo studio al
progetto, alla realizzazione e gestione delle opere di stabilizzazione e al controllo della loro
funzionalitd e durabilita. Esso € riferito principalmente agli spostamenti di punti significativi del
pendio, in superficie e/o in profondita, al controllo di eventuali manufatti presenti e alla misura
delle pressioni‘interstiziali, da effettuare con periodicita e durata tali da consentire di definirne le
variazioni periodiche e stagionali.

11 controlle dell’efficacia degli interventi di stabilizzazione deve comprendere la definizione delle
soglie di attenzione e di allarme e dei provvedimenti da assumere in caso del relativo superamento.
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6.4 OPERE DI FONDAZIONE

6.4.1 CRITERI GENERALI DI PROGETTO

Le scelte progettuali per le opere di fondazione devono essere effettuate contestualmente e
congruentemente con quelle delle strutture in elevazione.

Le strutture di fondazione devono rispettare le verifiche agli stati limite ultimi e di/esercizio e le
verifiche di durabilita.

Nel caso di opere situate su pendii o in prossimita di pendii naturali o_artificiali deve essere
verificata anche la stabilita globale del pendio in assenza e in presenzasdell’opera e di eventuali
scavi, riporti o interventi di altra natura, necessari alla sua realizzazione.

Devono essere valutati gli effetti della costruzione dell’opera su manufatti attigui e sull’ambiente
circostante.

Nel caso di fondazioni su pali, le indagini devono essere dirette.anche ad accertare la fattibilita e
I’idoneita del tipo di palo in relazione alle caratteristiche dei terreni € delle acque del sottosuolo.

64.2 FONDAZIONI SUPERFICIALI

LLa profondita del piano di posa della fondazione deve/essere scelta e giustificata in relazione alle
caratteristiche e alle prestazioni della struttura in elevazione, alle caratteristiche del sottosuolo ¢ alle
condizioni ambientali.

I piano di fondazione deve essere situato sotto la ¢oltre di terreno vegetale nonché sotto lo strato
interessato dal gelo e da significative variazioni stagionali del contenuto d’acqua.

In situazioni nelle quali sono possibili fenomeni’'di erosione o di scalzamento da parte di acque di
scorrimento superficiale, le fondazioni devono essere poste a profonditd tale da non risentire di
questi fenomeni o devono essere adeguatamente difese.

6.4.2.1 Verifiche agli stati limiteAnltimi (SLU)

Nelle verifiche di sicurezza deveno ¢ssere presi in considerazione tutti i meccanismi di stato limite
ultimo, sia a breve sia a lungo termine.

Gli stati limite ultimi delle‘fondazioni superficiali si riferiscono allo sviluppo di meccanismi di
collasso determinati dalla mobilitazione della resistenza del terreno e al raggiungimento della
resistenza degli elementiestrutturali che compongono la fondazione stessa.

Nel caso di fondazioni ‘posizionate su o in prossimita di pendii naturali o artificiali deve essere
effettuata la verificatanehe con riferimento alle condizioni di stabilita globale del pendio includendo
nelle verifiche le azioni trasmesse dalle fondazioni.

Le verifiche devonoesessere effettuate almeno nei confronti dei seguenti stati limite:
— SLU di'tipo geotecnico (GEO)
~+ collasso per carico limite dell’insieme fondazione-terreno
—_ collasso per scorrimento sul piano di posa

— stabilita globale
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— SLU di tipo strutturale (STR)

— raggiungimento della resistenza negli elementi strutturali,
accertando che la condizione (6.2.1) sia soddisfatta per ogni stato limite considerato.
La verifica di stabilita globale deve essere effettuata secondo I’ Approccio 1:

— Combinazione 2: (A2+M2+R2)

tenendo conto dei coefficienti parziali riportati nelle Tabelle 6.2.1 ¢ 6.2.11 per le azioni e i parametri
geotecnici e nella Tabella 6.8.1 per le resistenze globali.

La rimanenti verifiche devono essere effettuate, tenendo conto dei valori dei coefficienti parziali
riportati nelle Tab. 6.2.1, 6.2.11 e 6.4.1, seguendo almeno uno dei due approcci:

Approccio 1:
— Combinazione 1: (A1+M1+R1)
— Combinazione 2: (A2+M2+R2)
Approccio 2:
(AT+M1+R3).

Nelle verifiche effettuate con 1’approccio 2 che siano finalizzate al dime€nsionamento strutturale, il
coefficiente Yy non deve essere portato in conto.

Tabella 6.4.1 - Coefficienti parziali )% per le verifiche agli stati limite ultimi di fondazioni superficiali.

Serie generale - n. 29

VERIFICA COEFFICIENTE COEFFICIENTE COEFFICIENTE
PARZIALE PARZIALE PARZIALE
(R1) (R2) (R3)
Capacitd portante Yz = 1,0 YRi=1,8 Yr =2,3
Scorrimento Yz =1,0 YR =1,1 Yk =1,1

6.4.2.2 Verifiche agli stati limite di esercizio (SLE)

Si devono calcolare i valori degli spostamenti.e delle distorsioni per verificarne la compatibilita con
i requisiti prestazionali della struttura in elevazione (§§ 2.2.2 e 2.6.2), nel rispetto della condizione
6.2.7).

Analogamente, forma, dimensioni e tigidezza della struttura di fondazione devono essere stabilite
nel rispetto dei summenzionati requisiti prestazionali, tenendo presente che le verifiche agli stati
limite di esercizio possono risultare pitl restrittive di quelle agli stati limite ultimi.

64.3 FONDAZIONI SU PALI

Il progetto di una fondaziene su pali deve comprendere la scelta del tipo di palo e delle relative
tecnologie e modalita di,_esecuzione, il dimensionamento dei pali e delle relative strutture di
collegamento, tenendo.conto degli effetti di gruppo tanto nelle verifiche SL.U quanto nelle verifiche
SLE.

e indagini geotecniche, oltre a soddisfare i requisiti riportati al § 6.2.2, devono essere dirette anche
ad accertare la fattibilita e I’idoneita del tipo di palo in relazione alle caratteristiche dei terreni e
delle acque presenti nel sottosuolo.

— 211 —



4-2-2008 Supplemento ordinario alla GAZZETTA UFFICIALE Serie generale - n. 29

In generale, le verifiche dovrebbero essere condotte a partire dai risultati di analisi di interazione (ra
il terreno e la fondazione costituita dai pali e dalla struttura di collegamento (fondazione mista~a
platea su pali) che porti alla determinazione dell’aliquota dell’azione di progetto trasferita al terreno
direttamente dalla struttura di collegamento e di quella trasmessa dai pali.

Nei casi in cui ’interazione sia considerata non significativa o, comunque, si ometta la relativa
analisi, le verifiche SLU e SLE, condotte con riferimento ai soli pali, dovranno soddisfaresquanto
riportato ai §§ 6.4.3.1 ¢ 6.4.3.2.

Nei casi in cui si consideri significativa tale interazione e si svolga la relativa analisi, le verifiche
SL.U e SLE, condotte con riferimento alla fondazione mista, dovranno soddisfare quanto riportato ai
§§6.4.3.3¢6.4.3.4.

In ogni caso, in aggiunta a quanto riportato ai §§ 6.2.3.1.1 ¢ 6.2.3.1.2, fra le aZioni permanenti deve
essere incluso il peso proprio del palo e D'effetto dell’attrito negativo, quest’ultimo valutato con i
coefficienti ym del caso M1 della Tab. 6.2.11

6.4.3.1 Verifiche agli stati limite ultimi (SLU)

Nelle verifiche di sicurezza devono essere presi in considerazione (it i meccanismi di stato limite
ultimo, sia a breve sia a lungo termine.

Gli stati limite ultimi delle fondazioni su pali si riferiscono allo/sviluppo di meccanismi di collasso
determinati dalla mobilitazione della resistenza del terrenose al raggiungimento della resistenza
degli elementi strutturali che compongono la fondazione stessa.

Nel caso di fondazioni posizionate su o in prossimitd di,pendii naturali o artificiali deve essere
effettuata la verifica con riferimento alle condizioni di stabilita globale del pendio includendo nelle
verifiche le azioni trasmesse dalle fondazioni.

Le verifiche delle fondazioni su pali devono essere’effettuate con riferimento almeno ai seguenti
stati limite, quando pertinenti:

— SLU di tipo geotecnico (GEO)

collasso per carico limite della palificata nei riguardi dei carichi assiali;

collasso per carico limite della palificata nei riguardi dei carichi trasversali;

collasso per carico limite di $filamento nei riguardi dei carichi assiali di trazione;
— stabilita globale;
— SLU di tipo strutturale (STR)
— raggiungimento della resistenza dei pali;
— raggiungiménto della resistenza della struttura di collegamento dei pali,
accertando che la condizione (6.2.1) sia soddisfatta per ogni stato limite considerato.

La verifica di stabilitaiglobale deve essere effettuata secondo I’ Approccio 1:
— Combinazione 2: (A2+M2+R2)

tenendo conto dei coefficienti parziali riportati nelle Tabelle 6.2.1 e 6.2.11 per le azioni e i parametri
geotecnici/e¢nella Tabella 6.8.1 per le resistenze globali.

Le rimanent verifiche devono essere effettuate, tenendo conto dei valori dei coefficienti parziali
riportati nelle Tab. 6.2.1, 6.2.11 e 6.4.11, seguendo almeno uno dei due approcci:
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Approccio 1:

— Combinazione 1:

Approccio 2:

(A1+M1+R1)
— Combinazione 2: (A2+M2+R2)

(A1+M1+R3)

Nelle verifiche effettuate con I’approccio 2 che siano finalizzate al dimensionamento strutturale il
coefficiente yg non deve essere portato in conto.

6.4.3.1.1 Resistenze di pali soggetti a carichi assiali

11 valore di progetto Ry della resistenza si ottiene a partire dal valore caratteristico Ry applicando i
coefficienti parziali yg della Tab. 6.4.1L

Tabella 6.4.I1 — Coefficienti parziali % da applicare alle resistenze caratteristiche.

Resistenza Simbolo Pali infissi Pali trivellati Pali ad elica continua
#13 Rl | R2) | R3) | R | (R2) | (R3) | R1) | (R2) (R3)
Base Y 1,0 1,45 1,15 1,0 1,7 1,35 1,0 1,6 1,3
Laterale in Vs 1,0 1,45 1,15 1,0 1,45 1,15 1,0 1,45 1,15
compressione
Totale ™ e 1,0 1,45 | 1,15 1,0 1,6 1,30 1,0 1,55 1,25
Laterale in Vet 1,0 1,6 1,25 1,0 1,6 1,25 1,0 1,6 1,25
trazione

™ da applicare alle resistenze caratteristiche dedotte dai risultati di proye di €arico di progetto.

La resistenza caratteristica Ry del palo singolo puo essere dedotta da:
a) risultati di prove di carico statico di progetto su pali pilota (§ 6.4.3.7.1);

b) metodi di calcolo analitici, dove R ¢ calcolata ‘a_partire dai valori caratteristici dei parametri
geotecnici, oppure con 1’impiego di relazioni empiriche che utilizzino direttamente i risultati di
prove in sito (prove penetrometriche, pressiométriche, ecc.);

¢) risultati di prove dinamiche di progetto, ad alto livello di deformazione, eseguite su pali pilota

(§ 6.4.3.7.1).

(a) Se il valore caratteristico della resistenza a compressione del palo, Rk, 0 a trazione, Riy, ¢
dedotto dai corrispondenti valori R¢m 0 Rim, ottenuti elaborando 1 risultati di una o piu prove di
carico di progetto, il valore caraticristico della resistenza a compressione e a trazione ¢ pari al
minore dei valori ottenuti applicando i fattori di correlazione & riportati nella Tab. 6.4.111, in
funzione del numero n di prove di ¢arico su pali pilota:

Rcrn :
Rcyk — Mln{( > )medm ;

. {(R
R;x =Min

1

&

t,m )media . ( tm )min

&

e
&

(Rem ), }

(6.2.8)

(6.2.9)

Tabella 6.4.1I1 - Fatiori di correlazione § per la determinazione della resistenza caratteristica a partire dai risultati di

prove di carico statico su pali pilota.

Numero di prove di carico 1 2 3 4 >5
<] 1,40 1,30 1,20 1,10 1,0
Eo 1,40 1,20 1,05 1,00 1,0
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(b) Con riferimento alle procedure analitiche che prevedano I'utilizzo dei parametri geotecnici o
dei risultati di prove in sito, il valore caratteristico della resistenza Rqx (0 Rey) ¢ dato dal minote
dei valori ottenuti applicando alle resistenze calcolate Reca (Reca) i fattori di correlazione &
riportati nella Tab. 6.4.1V, in funzione del numero n di verticali di indagine:

R H RC cal 5
R., =Min {( C-Cg )medm : ( ’al)nun} 6:2.10)
3 4
Rt cal R(.ca B
Rt,k — Mln ( 8 l)medm ; ( l)mln (6.2-11)
& &

Tabella 6.4.IV — Fattori di correlazione & per la determinazione della resistenza caratteristica in funzione del numero
di verticali indagate.

Numero di verticali indagate 1 2 3 4 5 7 >10
£y 1,70 1,65 1,60 1,55 1,50 1,45 1,40
£, 1,70 1,55 1,48 1,42 1,34 1,28 1,21

Nell’ambito dello stesso sistema di fondazione, il numérondi verticali d’indagine da considerare
per la scelta dei coefficienti & in Tab. 6.4.IV deve cofrispondere al numero di verticali lungo le
quali la singola indagine (sondaggio con prelievo di campioni indisturbati, prove
penetrometriche, ecc.) sia stata spinta ad una profondita superiore alla lunghezza dei pali, in
grado di consentire una completa identificazione del/modello geotecnico di sottosuolo.

(c) Se il valore caratteristico della resistenza Rqx ¢, dedotto dal valore R, ottenuto elaborando i
risultati di una o piu prove dinamiche di progetto ad alto livello di deformazione, il valore
caratteristico della resistenza a compressione ‘¢ pari al minore dei valori ottenuti applicando i
fattori di correlazione & riportati nella Tab=6.4.V, in funzione del numero n di prove dinamiche

eseguite su pali pilota:
RC m B RC.HI Iy
Rc,k — Mln ( ; )mcdla ’( > )mln
&s &

(6.2.12)

Tabella 6.4.V - Fattori di correlazionet, per la determinazione della resistenza caratteristica a partire dai risultati di
prove dinamiche su pali pilota.

Numero di prove dircarico >2 >5 >10 >15 >20
Es 1,60 1,50 1,45 1,42 1,40
Eg 1,50 1,35 1,30 1,25 1,25

6.4.3.1.2 Resistenze di pali soggetti a carichi trasversali

Per la determinazione del valore di progetto R4 della resistenza di pali soggetti a carichi trasversali
valgono le ifdicazioni del § 6.4.3.1.1, applicando i coefficienti parziali yr della Tab. 6.4.VI.

Tabella 6,4:V1 - Coefficienti parziali yr per le verifiche agli stati limite ultimi di pali soggetti a carichi trasversali.

COEFFICIENTE COEFFICIENTE COEFFICIENTE
PARZIALE PARZIALE PARZIALE
(R1) (R2) (R3)

Yr =1,0 Yr =1,6 "[T=1,3
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Nel caso in cui la resistenza caratteristica R sia valutata a partire dalla resistenza R, misurata
nel corso di una o pill prove di carico statico su pali pilota, ¢ necessario che la prova sia eseguita
riproducendo intensita e retta di azione delle azioni di progetto.

Nel caso in cui la resistenza caratteristica sia valutata con metodi di calcolo analitici, i coefficienti
riportati nella Tab. 6.4.IV devono essere scelti assumendo come verticali indagate solo quelle che
consentano una completa identificazione del modello geotecnico di sottosuolo nell’ambitg delle
profondita interessate dal meccanismo di rottura.

La resistenza sotto carichi trasversali dell’intera fondazione su pali deve essere valutata‘tenendo
conto delle condizioni di vincolo alla testa dei pali determinate dalla struttura di collegamento.

6.4.3.2 Verifiche agli stati limite di esercizio (SLE)

Devono essere presi in considerazione almeno i seguenti stati limite di servizio, quando pertinenti:

— eccessivi cedimenti o sollevamenti;

— eccessivi spostamenti trasversali.
Specificamente, si devono calcolare i valori degli spostamenti e delle distorsioni per verificarne la
compatibilita con 1 requisiti prestazionali della struttura in elevazione (§8 2.2.2 ¢ 2.6.2), nel rispetto
della condizione (6.2.7). L.a geometria della fondazione (numeros/lunghezza, diametro ¢ interasse
dei pali) deve essere stabilita nel rispetto dei summenzionati requisiti prestazionali, tenendo
opportunamente conto degli effetti di interazione tra i pali e considerando i diversi meccanismi di

mobilitazione della resistenza laterale rispetto alla resistenza“alla base, soprattutto in presenza di
pali di grande diametro.

6.4.3.3 Verifiche agli stati limite ultimi (SLU) delle fondazioni miste

Nel caso in cui il soddisfacimento della condizione (6.2.1) sia garantito dalla sola struttura di
collegamento posta a contatto con il terreno seconde quanto indicato al § 6.4.2.1, ai pali puo essere
assegnata la sola funzione di riduzione e regolazione degli spostamenti. In questo caso il
dimensionamento dei pali deve garantire il solo soddisfacimento delle verifiche SLLE secondo
quanto riportato al paragrafo successivo.

Nel caso in cui, invece, il soddisfacimentelde¢lla condizione (6.2.1) sia garantito con il contributo
anche dei pali, la verifica deve esser¢~condotta con 'approccio 2 del § 6.4.2.1 prendendo in
considerazione tutti i meccanismi di stato limite ultimo, sia a breve sia a lungo termine.

Gli stati limite ultimi delle fondazioni miste si riferiscono allo sviluppo di meccanismi di collasso
determinati dalla mobilitazione della resistenza del terreno e al raggiungimento della resistenza
degli elementi strutturali che coimpongono la fondazione stessa.

Nel caso di fondazioni posizionate su o in prossimita di pendii naturali o artificiali deve essere
effettuata la verifica con riferimiento alle condizioni di stabilita globale del pendio includendo nelle
verifiche le azioni trasmesse, dalle fondazioni.

Le verifiche delle fondazioni miste devono essere effettuate con riferimento almeno ai seguenti stati
limite, quando pertinenti:

— SLU di tipo geotecnico (GEO)
— collasso per carico limite della fondazione mista nei riguardi dei carichi assiali;
— ,Collasso per carico limite della fondazione mista nei riguardi dei carichi trasversali;

~. stabilita globale;
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— SLU di tipo strutturale (STR)
— raggiungimento della resistenza dei pali;
— raggiungimento della resistenza della struttura di collegamento dei pali,
accertando che la condizione (6.2.1) sia soddisfatta per ogni stato limite considerato.
Nelle verifiche SLU di tipo geotecnico, la resistenza di progetto Ry della fondazione mista si potra
ottenere attraverso opportune analisi di interazione o sommando le rispettive  resistenze

caratteristiche e applicando alla resistenza caratteristica totale il coefficiente parziale di capacita
portante (R3) riportato nella Tab. 6.4.1.

6.4.3.4 Verifiche agli stati limite di esercizio (SLE) delle fondazioni miste

L’analisi di interazione (ra il terreno e la fondazione mista deve gatantire che i valori degli
spostamenti e delle distorsioni siano compatibili con i requisiti presStazionali della struttura in
elevazione (§§ 2.2.2 ¢ 2.6.2), nel rispetto della condizione (6.2.7).

La geometria della fondazione (numero, lunghezza, diametro e.inferasse dei pali) deve essere
stabilita nel rispetto dei summenzionati requisiti prestazionali, tenendo opportunamente conto dei
diversi meccanismi di mobilitazione della resistenza laterale rispetto alla resistenza alla base,
soprattutto in presenza di pali di grande diametro.

6.4.3.5 Aspetti costruttivi

Nel progetto si deve tenere conto dei vari aspetti ‘e¢he possono influire sull’integrita e sul
comportamento dei pali, quali la distanza relatiya, la’ sequenza di installazione, i problemi di
rifluimento e sifonamento nel caso di pali trivelati,/’addensamento del terreno con pali battuti,
I’azione del moto di una falda idrica o di sostanze.chimiche presenti nell’acqua o nel terreno sul
conglomerato dei pali gettati in opera, la connessione dei pali alla struttura di collegamento.

6.4.3.6 Controlli d’integrita dei pali

In tutti i casi in cui la qualita dei pali dipenda in misura significativa dai procedimenti esecutivi e
dalle caratteristiche geotecniche dei™terreni di fondazione, devono essere effettuati controlli di
integrita.

11 controllo dell’integrita, da effettuarsi con prove dirette o indirette di comprovata validita, deve
interessare almeno il 5% dei palirdella fondazione con un minimo di 2 pali.

Nel caso di gruppi di pali‘di grande diametro (d = 80 cm), il controllo dell’integrita deve essere
effettuato su tutti i pali di‘eiascun gruppo se i pali del gruppo sono in numero inferiore o uguale a 4.

6.4.3.7 Prove di carico

6.4.3.7.1 Prove di progetto su pali pilota

Le prove per la‘determinazione della resistenza del singolo palo (prove di progetto) devono essere
eseguite st pali appositamente realizzati (pali pilota) identici, per geometria e tecnologia esecutiva,
a quelli da realizzare e ad essi sufficientemente vicini.

L’intervallo di tempo intercorrente tra la costruzione del palo pilota e I'inizio della prova di carico
deve.essere sufficiente a garantire che il materiale di cui ¢ costituito il palo sviluppi la resistenza
richiesta e che le pressioni interstiziali nel terreno si riportino ai valori iniziali.
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Se si esegue una sola prova di carico statica di progetto, questa deve essere ubicata dove le
condizioni del terreno sono piu sfavorevoli.

Le prove di progetto devono essere spinte {ino a valori del carico assiale tali da portare a rottura il
complesso palo-terreno o comunque tali da consentire di ricavare significativi diagrammi dei
cedimenti della testa del palo in funzione dei carichi e dei tempi.

1l sistema di vincolo deve essere dimensionato per consentire un valore del carico di prova non
inferiore a 2,5 volte 1’azione di progetto utilizzata per le verifiche SLE.

La resistenza del complesso palo-terreno ¢ assunta pari al valore del carico applicato corrispondente
ad un cedimento della testa pari al 10% del diametro nel caso di pali di piccolo e medio diamétro (d
< 80 cm), non inferiori al 5% del diametro nel caso di pali di grande diametro (d = 80 cin).

Se tali valori di cedimento non sono raggiunti nel corso della prova, ¢ possibile procedere
all’estrapolazione della curva sperimentale a patto che essa evidenzi un compertamento del
complesso palo-terreno marcatamente non lineare.

Per i pali di grande diametro si pud ricorrere a prove statiche eseguite su pali aventi la stessa
lunghezza dei pali da realizzare, ma diametro inferiore, purché tali proye,siano adeguatamente
motivate ed interpretate al fine di fornire indicazioni utili per i pali da realizzare. In ogni caso, la
riduzione del diametro non pud essere superiore al 50% ed il palo /di prova deve essere
opportunamente strumentato per consentire il rilievo separato delle_curve di mobilitazione della
resistenza laterale e della resistenza alla base.

Come prove di progetto possono essere eseguite prove dinamiche ad-alto livello di deformazione,
purché adeguatamente interpretate al fine di fornire indicazioni‘comparabili con quelle derivanti da
una corrispondente prova di carico statica di progetto.

6.4.3.7.2 Prove di verifica in corso d’opera

Sui pali di fondazione devono essere eseguite prove.di‘Carico statiche di verifica per controllarne
principalmente la corretta esecuzione e il comportamento sotto le azioni di progetto. Tali prove
devono pertanto essere spinte ad un carico assiale pari a 1,5 volte I’azione di progetto utilizzata per
le verifiche SLE.

In presenza di pali strumentati per il rilievo separato delle curve di mobilitazione delle resistenze
lungo 1la superficie e alla base, il massimo carico assiale di prova pud essere posto pari a 1,2 volte
I’azione di progetto utilizzata per le verifiché SLE.

Il numero e l'ubicazione delle prove/di, verifica devono essere stabiliti in base all’importanza
dell’opera e al grado di omogeneita delterreno di fondazione; in ogni caso il numero di prove non
deve essere inferiore a:

— 1 seil numero di pali ¢ inferiore o uguale a 20,

— 2 seil numero di pali ¢ conipreso tra 21 e 50,

— 3se il numero di pali @compreso tra 51 ¢ 100,

— 4 se il numero di pali & compreso tra 101 e 200,

— 5se il numero dipali ¢ compreso tra 201 e 500,

— il numero intéro pit prossimo al valore 5 + n/500, se il numero n di pali & superiore a 500.

Il numero di prove di carico di verifica pud essere ridotto se sono eseguite prove di carico
dinamiche, dagtarare con quelle statiche di progetto, e siano effettuati controlli non distruttivi su
almeno il 50% dei pali.
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6.5 OPERE DI SOSTEGNO

Ie norme si applicano a tutte le opere geotecniche e agli interventi atti a sostenere in sicurczza un
corpo di terreno o di materiale con comportamento simile:

— muri, per i quali la funzione di sostegno ¢ affidata al peso proprio del muro ¢~a~quello del
terreno direttamente agente su di esso (ad esempio muri a gravitd, muri a mensola, muri a
contrafforti);

— paratie, per le quali la funzione di sostegno ¢ assicurata principalmente dalla‘resistenza del
volume di terreno posto innanzi 1’opera e da eventuali ancoraggi e puntoni;

— strutture miste, che esplicano la funzione di sostegno anche per effetto di trattamenti di
miglioramento e per la presenza di particolari elementi di rinforzowe collegamento (ad
esempio, ture, terra rinforzata, muri cellulari).

6.5.1 CRITERI GENERALI DI PROGETTO

La scelta del tipo di opera di sostegno deve essere effettuata in base alle dimensioni e alle esigenze
di funzionamento dell’opera, alle caratteristiche meccaniche dei terreni in sede e di riporto, al
regime delle pressioni interstiziali, all’interazione con i ,manufatti circostanti, alle condizioni
generali di stabilita del sito. Deve inoltre tener conto dell’incidenza sulla sicurezza di dispositivi
complementari (quali rinforzi, drenaggi, tiranti ¢ ancoraggi) e delle fasi costruttive.

Nei muri di sostegno, il terreno di riempimento a tergo”del muro deve essere posto in opera con
opportuna tecnica di costipamento ed avere granulometria tale da consentire un drenaggio efficace
nel tempo. Si puo ricorrere all’uso di geotessilig) con’ funzione di separazione e filtrazione, da
interporre fra il terreno in sede e quello di riempimento. Il drenaggio deve essere progettato in modo
da risultare efficace in tutto il volume significativo’a tergo del muro.

Devono essere valutati gli effetti derivanti da parziale perdita di efficacia di dispositivi particolari
quali sistemi di drenaggio superficiali e profondi, tiranti ed ancoraggi. Per tutti questi interventi
deve essere predisposto un dettagliato piano di controllo e monitoraggio nei casi in cui la loro
perdita di efficacia configuri scenari di rischio.

In presenza di costruzioni preesistenti, il comportamento dell’opera di sostegno deve garantirne i
previsti livelli di funzionalita e stabilita. In particolare, devono essere valutati gli spostamenti del
terreno a tergo dell’opera e vérificata la loro compatibilita con le condizioni di sicurezza e
funzionalita delle costruzioni preesistenti. Inoltre, nel caso in cui in fase costruttiva o a seguito della
adozione di sistemi di drenaggio.si determini una modifica delle pressioni interstiziali nel sottosuolo
se ne devono valutare gliveffetti, anche in termini di stabilita e funzionalita delle costruzioni
preesistenti.

Le indagini geotecniche.devono avere estensione tale da consentire la verifica delle condizioni di
stabilita locale e globale del complesso opera-terreno, tenuto conto anche di eventuali moti di
filtrazione.

Devono essere prescritte le caratteristiche fisiche e meccaniche dei materiali di riempimento.

6.5.2 AZIONI

Si considerano azioni sull’opera di sostegno quelle dovute al peso proprio del terreno e del
material¢’di riempimento, ai sovraccarichi, all’acqua, ad eventuali ancoraggi presollecitati, al moto
ondeso,.ad urti e collisioni, alle variazioni di temperatura e al ghiaccio.
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6.5.2.1 Sovraccarichi

Nel valutare il sovraccarico a tergo di un’opera di sostegno si deve tener conto della eventuale
presenza di costruzioni, di depositi di materiale, di veicoli in transito, di apparecchi di sollevamento.

6.5.2.2 Modello geometrico

Il modello geometrico dell’opera di sostegno deve tenere conto delle possibili variazioni del divello
del terreno a monte e a valle del paramento rispetto ai valori nominali.

11 livello di progetto della superficie libera dell’acqua o della falda freatica deve essere scélio sulla
base di misure e sulla conoscenza del regime delle pressioni interstiziali nel sottosuolo. I assenza
di particolari sistemi di drenaggio, nelle verifiche allo stato limite ultimo, si deve sempre-ipotizzare
che la superficie libera della falda non sia inferiore a quella del livello di sommita.dei terreni con
bassa permeabilita (k < 10°¢ m/s).

6.5.3 VERIFICHE AGLI STATI LIMITE

Le verifiche eseguite mediante analisi di interazione terreno-struttura o“eon metodi semplificati
devono sempre rispettare le condizioni di equilibrio e congruenza e la compatibilita con i criteri di
resistenza del terreno. E’ necessario inoltre portare in conto la dipendenza della spinta dei terreni
dallo spostamento dell’opera.

6.5.3.1 Verifiche di sicurezza ( SLU)

Nelle verifiche di sicurezza devono essere presi in considerazione tutti i meccanismi di stato limite
ultimo, sia a breve sia a lungo termine.

Gli stati limite ultimi delle opere di sostegno si riferiscono allo sviluppo di meccanismi di collasso
determinati dalla mobilitazione della resistenza delterteno, e al raggiungimento della resistenza
degli elementi strutturali che compongono le opere stesse.

6.5.3.1.1 Muri di sostegno

Per 1 muri di sostegno o per altre strutture ‘miSte ad essi assimilabili devono essere effettuate le
verifiche con riferimento almeno ai seguentd stati limite:
— SLU di tipo geotecnico (GEO)/e'di equilibrio di corpo rigido (EQU)

stabilita globale del complesso opera di sostegno-terreno;

scorrimento sul piano di posa;

collasso per carico limite dell’insieme fondazione-terreno;
— ribaltamento;

— SLU di tipo strutturale (STR)
— raggiungimento della resistenza negli elementi strutturali,

accertando che la gondizione (6.2.1) sia soddisfatta per ogni stato limite considerato.
La verifica di stabilita globale del complesso opera di sostegno-terreno deve essere effettuata
secondo I’ Approccio 1:

— Combinazione 2:  (A2+M2+R2)
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tenendo conto dei coefficienti parziali riportati nelle Tabelle 6.2.1 ¢ 6.2.11 per le azioni e i parameti
geotecnici, e nella Tabella 6.8.1 per le verifiche di sicurezza di opere di materiali sciolti e fronti“di
scavo.

Le rimanenti verifiche devono essere effettuate secondo almeno uno dei seguenti approcci:
Approccio 1:
— Combinazione 1:  (AI+MI1+R1)
— Combinazione 2:  (A2+M2+R2)
Approccio 2:
(A1+M1+R3)
tenendo conto dei valori dei coefficienti parziali riportati nelle Tabelle 6.2.1,:6.2:1 e 6.5.1.

Nel caso di muri di sostegno dotati di ancoraggi al terreno, le verifiche devono essere effettuate con
riferimento al solo approccio 1.

Nelle verifiche effettuate con I’approccio 2 che siano finalizzate al dimensionamento strutturale, il
coefficiente Y non deve essere portato in conto.

Lo stato limite di ribaltamento non prevede la mobilitazione~della resistenza del terreno di
fondazione e deve essere trattato come uno stato limite di equilibrio come corpo rigido (EQU),
utilizzando 1 coefficienti parziali sulle azioni della tabella 2.6.1 ¢ adoperando coefficienti parziali
del gruppo (M2) per il calcolo delle spinte.

Tabella 6.5.1 - Coefficienti parziali y per le verifiche agli stafi limife ultimi STR e GEO di muri di sostegno.

COEFFICIENTE | COEFFICIENTE | COEFFICIENTE
VERIFICA PARZIALE PARZIALE PARZIALE
(R1) (R2) R3)
Capacita portante della fondazione Y =10 YR =10 R =14
Scorrimento Yz =1,0 Yr = 1,0 Y =1,1
Resistenza del terreno a valle Yz = 1,0 Yk =1,0 Yz = 1,4

In generale, le ipotesi di calcolo déllesspinte devono essere giustificate sulla base dei prevedibili
spostamenti relativi manufatto-terreno, ovvero determinate con un’analisi dell’interazione terreno-
struttura. Le spinte devono tenéresconto del sovraccarico e dell’inclinazione del piano campagna,
dell’inclinazione del paramento rispetto alla verticale, delle pressioni interstiziali e degli effetti della
filtrazione nel terreno. Nel €alcolo della spinta si pud tenere conto dell’attrito che si sviluppa fra
parete e terreno. I valori assunti per il relativo coefficiente di attrito devono essere giustificati in
base alla natura dei materiali-a contatto ¢ all’effettivo grado di mobilitazione.

Ai fini della verifica alla traslazione sul piano di posa di muri di sostegno con fondazioni
superficiali, non si deve in generale considerare il contributo della resistenza passiva del terreno
antistante il muro«In ‘casi particolari, da giustificare con considerazioni relative alle caratteristiche
meccaniche dei terreni e alle modalita costruttive, la presa in conto di un’aliquota (comunque non
superiore al 50%) di tale resistenza ¢ subordinata all’assunzione di effettiva permanenza di tale
contributo, nonché alla verifica che gli spostamenti necessari alla mobilitazione di tale aliquota
siano compatibili con le prestazioni attese dell’opera.

Nel caso di‘strutture miste o composite, le verifiche di stabilita globale devono essere accompagnate
da verifiche di stabilita locale e di funzionalia e durabilita degli elementi singoli.
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6.5.3.1.2 Paratie
Per le paratie si devono considerare almeno i seguenti stati limite ultimi:

— SLU di tipo geotecnico (GEO) e di tipo idraulico (UPL e HYD)
— collasso per rotazione intorno a un punto dell’opera (atto di moto rigido);
— collasso per carico limite verticale;
— sfilamento di uno o pill ancoraggi;
— instabilita del fondo scavo in terreni a grana fine in condizioni non drenate;
— instabilita del fondo scavo per sollevamento;
— sifonamento del fondo scavo;
— instabilita globale dell’insieme terreno-opera;
— SLU di tipo strutturale (STR)
— raggiungimento della resistenza in uno o pill ancoraggi;
— raggiungimento della resistenza in uno o pill puntoni o di sistemi di contrasto;
— raggiungimento della resistenza strutturale della paratia,

accertando che la condizione (6.2.1) sia soddisfatta per ogni stato limite considerato.

La verifica di stabilita globale dell’insieme terreno-opera deve ‘essete effettuata secondo
I’ Approccio 1:

— Combinazione 2:  (A2+M2+R2)
tenendo conto dei coefficienti parziali riportati nelle Tabelle 6.2.I¢ 6.2.11 e 6.8.1.

Le rimanenti verifiche devono essere effettuate considerande le seguenti combinazioni di
coefficienti:

— Combinazione 1:  (A1+M1+4R1)
— Combinazione 2:  (A2+M2+R1)
tenendo conto dei valori dei coefficienti parziali ripoftatinelle Tabelle 6.2.1, 6.2.1T ¢ 6.5.1.

Per le paratie, i calcoli di progetto devono comprendere la verifica degli eventuali ancoraggi,
puntoni o strutture di controventamento.

Fermo restando quanto specificato nel § 6.5.3.1.1 per il calcolo delle spinte, per valori dell’angolo
d’attrito tra terreno e parete & > ¢’/2 ai fin1'della valutazione della resistenza passiva & necessario
tener conto della non planarita delle superfici di scorrimento.

6.5.3.2 Verifiche di esercizio (SLE)

In tutti i casi, nelle condizioni di €sercizio, gli spostamenti dell’opera di sostegno e del terreno
circostante devono essere valutati, per verificarne la compatibilita con la funzionalita dell’opera e
con la sicurezza e funzionalitawe-di manufatti adiacenti, anche a seguito di modifiche indotte sul
regime delle acque sotterranee.

In presenza di manufatti”particolarmente sensibili agli spostamenti dell’opera di sostegno, deve
essere sviluppata una speeilica analisi dell’interazione tra opere e terreno, tenendo conto della
sequenza delle fasi costsuttive.
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6.6 TIRANTI DI ANCORAGGIO

Gli ancoraggi sono elementi strutturali opportunamente collegati al terreno, in grado di sostenere
forze di trazione.

6.6.1 CRITERI DI PROGETTO
Al fini del progetto, gli ancoraggi si distinguono in provvisori € permanenti.

Gli ancoraggi possono essere ulteriormente suddivisi in attivi o presollecitati,.quando nell’armatura
viene indotta una forza di tesatura, e passivi o non presollecitati.

Nella scelta del tipo di ancoraggio si deve tenere conto delle sollecitazioni prevedibili, delle
caratteristiche del sottosuolo, dell’aggressivita ambientale.

Nel progetto devono indicarsi I’orientazione, la lunghezza e il numerodegli ancoraggi; la tecnica e
le tolleranze di esecuzione; la resistenza di progetto Rag € I’eventualesprogramma di tesatura.

Nel caso di ancoraggi attivi impiegati per una funzione permanente,,devono essere adottati tutti gli
accorgimenti costruttivi necessari a garantire la durabilita e Pefficienza del sistema di testata dei
tiranti, soprattutto per quelli a trefoli, in particolare nei riguardi della corrosione. Deve inoltre essere
predisposto un piano di monitoraggio per verificare il compertamento dell’ancoraggio nel tempo.
Esso ¢ da recepire, ove necessario in relazione alla rilevanza dell’opera, nel piano di manutenzione.
Nel progetto deve prevedersi la possibilita di successivizinterventi di regolazione e/o sostituzione.
Se questi requisiti non possono essere soddisfatti, doyrann0 essere previsti ancoraggi passivi.

Se la funzione di ancoraggio ¢ esercitata da piast@, dd pali accostati o simili, & necessario evitare
ogni sovrapposizione (ra la zona passiva di pertinénza dell’ancoraggio e quella attiva a tergo
dell’opera di sostegno.

Per la valutazione del carico limite si pud procedere in prima approssimazione con formule teoriche
o con correlazioni empiriche. La conferma sperimentale con prove di trazione in sito nelle fasi di
progetto e di collaudo ¢ sempre necessaria.

6.6.2 VERIFICHE DI SICUREZZA (SLU)

Nelle verifiche di sicurezza deveno essere presi in considerazione tutti i meccanismi di stato limite
ultimo, sia a breve sia a lungo termine.

Gli stati limite ultimi dei tiranti di ancoraggio si riferiscono allo sviluppo di meccanismi di collasso
determinati dalla mobilitazione della resistenza del terreno e al raggiungimento della resistenza
degli elementi strutturali-cheli compongono.

Per il dimensionamento~geotecnico, deve risultare rispettata la condizione (6.2.1) con specifico
riferimento ad uno State limite di sfilamento della fondazione dell’ancoraggio. ILa verifica di tale
condizione pud essere effettuata con riferimento alla combinazione A1+M1+R3, tenendo conto dei
coefficienti parzialigyiportati nelle Tab. 6.2.1, 6.2.11 ¢ 6.6.1.

La verifica a sfilamento della fondazione dell’ancoraggio si esegue confrontando la massima azione
di progetto/Ry, considerando tutti i possibili stati limite ultimi (SLU) e di esercizio (SLE), con la
resistenza/di progetto R,q, determinata applicando alla resistenza caratteristica Ry 1 fattori parziali
vr riportati nella Tab. 6.6.1.
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Tabella 6.6.1 — Coefficienti parziali per la resistenza di ancoraggi

SIMBOLO COEFFICIENTE PARZIALE
TR
Temporanei Yrant 1,1
Permanenti YRan 1,2

11 valore caratteristico della resistenza allo sfilamento dell’ancoraggio Rax si puo determinare:
a) dai risultati di prove di progetto su ancoraggi di prova;
b) con metodi di calcolo analitici, dai valori caratteristici dei parametri geotecnici dedotti dai
risultati di prove in sito e/o di laboratorio.
Nel caso (a), il valore della resistenza caratteristica R,x ¢ il minore dei valori derivanti
dall’applicazione dei fattori di correlazione &, e &,,rispettivamente al valor medio e al valor
minimo delle resistenze R, ,, misurate nel corso delle prove:

(Ra,m)medin . (Ra,m)min } .
gal ' 232

Nel caso (b), il valore della resistenza caratteristica R, ¢ il minore dei valori derivanti
dall’applicazione dei fattori di correlazione &, e &, rispettivamente al valor medio e al valor
minimo delle resistenze R, , ottenute dal calcolo. Per la valutazione dei fattori &,5 e &4, si deve
tenere conto che i profili di indagine sono solo quelli che consentonoda completa identificazione del
modello geotecnico di sottosuolo per il terreno di fondazione dell*ancoraggio.

(Ra,c)medie . (Ra,c)min }
éu'j E.m4
Nella valutazione analitica della resistenza allo sfilamento degli ancoraggi non si applicano

coefficienti parziali di sicurezza sui valori caratteristici’ della resistenza del terreno; si fa quindi
riferimento ai coefficienti parziali di sicurezza M1.

Ry = Min{ (6.2.12)

R, = Min{ (6.2.13)

Tabella 6.6.I1: Fattori di correlazione per derivare la resistenza caratteristica da prove di progetto, in funzione del

numero degli ancoraggi di prova.

numero degli ancoraggi di proya 1 2 >2
Ea 1,5 14 1,3
& 1,5 1,3 1,2

Tabella 6.6.II1: Fattori di correlazione per derivare la resistenza caratteristica dalle prove geotecniche, in funzione
del numero n di profili di indagine.

numero di profili di indagine 1 2 3 4 >5
En 1,80 1,75 1,70 1,65 1,60
Eu 1,80 1,70 1,65 1,60 1,55

Nei tiranti il cui tratto libero ¢ realizzato con trefoli di acciaio armonico, nel rispetto della gerarchia
delle resistenze, si deve verificare che la resistenza caratteristica al limite di snervamento del tratto
libero sia semprémaggiore della resistenza a sfilamento della fondazione dell’ancoraggio.

Nei tiranti di\prova, l'armatura a trefoli dell’acciaio armonico del tratio libero deve essere
dimensionata/in'modo che la resistenza caratteristica al limite del tratto libero sia sempre maggiore
del tiro massimo di prova.
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6.6.3 ASPETTI COSTRUTTIVI

La durabilita e la compatibilita con i terreni dei materiali impiegati per la costruzione dei tiranti;
nonché 1 sistemi di protezione dalla corrosione devono essere documentati.

1l diametro dei fori non deve essere inferiore ai diametri nominali previsti in progetto.

La tesatura dei tiranti deve essere effettuata in conformita al programma di progetto. In ognieaso, la
tesatura pud avere inizio non prima che siano praticamente esauriti i fenomeni di ‘presa ed
indurimento del materiale costituente la fondazione dell’ancoraggio.

6.64 PROVE DI CARICO

Gli ancoraggi preliminari di prova (ancoraggi di progetto) - sottoposti a sollecitazioni piu severe di
quelle di verifica e non utilizzabili per I’'impiego successivo - devono essere realizzati con 1o stesso
sistema costruttivo di quelli definitivi, nello stesso sito e nelle stesse condizioni ambientali.
Gli ancoraggi preliminari di prova devono essere realizzati dopo 1’esg¢cuzione di quelle operazioni,
quali scavi e riporti, che possano influire sulla capacita portante della’ fondazione.
Nelle valutazioni si terra conto della variazione della resistenza allo sfilamento nel tempo, per
effetto del comportamento viscoso del terreno e dei materiali che costituiscono 1’ancoraggio.
11 numero di prove di progetto non deve essere inferiore a:

— 1 se il numero degli ancoraggi ¢ inferiore a 30,

— 2 se il numero degli ancoraggi ¢ compreso tra 31 ¢ 50,

— 3 se il numero degli ancoraggi ¢ compreso tra 514/100,

— 7 se il numero degli ancoraggi ¢ compreso tra 101 e 200,

— 8 se il numero degli ancoraggi ¢ compreso tra 201 e 500,

— 10 se il numero degli ancoraggi & superior€ a-500.
Le prove di verifica, da effettuarsi su tutti gli ancoraggi, consistono in un ciclo semplice di carico e
scarico; in questo ciclo il tirante viene sottoposto ad una forza pari a 1,2 volte quella massima
prevista in esercizio, verificando che gli allingamenti misurati siano nei limiti previsti in progetto
e/o compatibili con le misure sugli ancoraggi preliminari di prova.
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6.7 OPERE IN SOTTERRANEO

e presenti norme definiscono le procedure tecniche per il progetto e la costruzione delle opere in
sotterraneo quali le gallerie, le caverne ed i pozzi, che sono costruiti totalmente nel sottosuole
mediante operazioni coordinate di asportazione del terreno e/o della roccia in posto e di messd in
opera degli eventuali interventi, necessari alla stabilizzazione della cavita a breve termine;, e del
rivestimento finale, che dovra essere individuato in relazione alla tipologia di opera da realizzare e
alla funzione ad esso assegnata.

6.7.1 PRESCRIZIONI GENERALI

1l progetto delle opere in sotterraneo deve svilupparsi secondo i principi generalilesposti nei § 6.1 ¢
6.2 e i criteri specifici indicati al successivo § 6.7.4.

I’ approccio progettuale adottato deve prevedere I'impiego di metodi atti a/prévenire o controllare,
nelle fasi esecutive, gli effetti legati alla variazione dello stato tensionale preesistente nel terreno e/o
nella roccia e del regime delle pressioni interstiziali nell’intorno della ¢avita conseguenti alle
operazioni di scavo. Deve in particolare essere dimostrato il raggiungimento di condizioni di
stabilita della stessa cavita ad opera ultimata, in relazione alle condizioni e alle caratteristiche del
sito, nonché alle conseguenze che si possono comunque produrre/Sull ambiente circostante. A tale
scopo, in stretta dipendenza dei risultati delle indagini geologiche, idrogeologiche e geotecniche,
nel progetto devono essere specificati ¢ adeguatamente giustificati:

— geometria, ubicazione (per le opere puntuali quali le cavétne ed i pozzi) e tracciato dell’opera
(per le opere a sviluppo lineare quali le gallerie);

— metodo e tecniche di scavo, di tipo tradizionale o meccanizzato;

— eventuali interventi di stabilizzazione (compresi il/miglioramento e il rinforzo dei terreni e
delle rocce) da adottare sul fronte e sulle pareti di scavo, che dovranno essere definiti e
quantificati con riferimento alle condizioni medie di progetto previste, indicando altresi le
relative variabilita;

— mezzi occorrenti per l'intercettazione e Veventuale aggottamento dell’acqua sotterranea,
avendo perd cura di accertare se tale aggottamento comporti o meno eventuali variazioni
all’equilibrio idrogeologico preesistentes;

— elementi utili a definire accorgimenti*néi metodi e nelle tecniche di scavo, interventi, piani e
norme di sicurezza, anche con riferimento a particolari situazioni di pericolo per presenza di
gas tossici o esplosivi, di cavita-(naturali e antropiche) o di venute improvvise di acqua;

— problematiche relative alla messa a dimora dei materiali di risulta degli scavi, compresa la
individuazione degli eventuall interventi di inertizzazione che si rendessero necessari, in
relazione alla natura degli stessi materiali.

6.7.2 CARATTERIZZAZIONE GEOLOGICA

L’ampiezza e ’approfondimento degli studi e delle indagini devono essere commisurati alla
complessita geologica;palla vulnerabilita ambientale del sito, alla posizione e alle dimensioni
dell’opera.

Nel caso in cui gia adottato il “metodo osservazionale”, il modello geologico puo essere verificato
ed eventualmente integrato con specifiche indagini.

Gli accertanrenti devono riguardare le condizioni idrogeologiche e i caratteri degli acquiferi presenti
nell’area.,Dévono inoltre essere mirati alla individuazione di particolari situazioni di pericolo
dovute 4lla, presenza eventuale di cavita carsiche, improvvise venute d’acqua, gas tossici ed
esplosivi.
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Devono essere accertate le caratteristiche di sismicita della zona interessata dal progetto, ponendo
particolare attenzione a segnalazioni della presenza di faglie attive in corrispondenza o in prossimita
dell’opera.

6.7.3 CARATTERIZZAZIONE E MODELLAZIONE GEOTECNICA

Specifiche indagini, in sito ¢ in laboratorio, devono permettere la caratterizzazione fisicosieccanica
dei terreni e delle rocce, con particolare riguardo all’eventuale potenzialita di comportamento
spingente e/o rigonfiante, alle disomogeneita e, in generale, a tutti i fattori di scala d’interesse.

Deve inoltre essere accertato il regime delle pressioni interstiziali ¢ 1’eventuale presenza di moti di
filtrazione.

Il modello geotecnico deve evidenziare le zone omogenee dal punto di vista/ fisico-meccanico e
deve rappresentare il regime delle pressioni interstiziali nei terreni ¢ nelle tecce interessate dallo
scavo.

Nel caso in cui la progettazione facesse riferimento al “metodo osservazionale”, indagini e prove
integrative possono essere svolte in corso d’opera, purché previste in/progetto.

6.74  CRITERI DI PROGETTO

Sulla base del modello geotecnico del sottosuolo, il progettd deve comprendere la previsione
quantitativa degli effetti direttamente indotti dagli scavi al ¢ontorno della cavita e in superficie, con
riferimento in particolare a scavi e gallerie poco profondésin ambiente urbano, da cui deve derivare
la scelta del metodo e delle tecniche di scavo e degli eventuali interventi di miglioramento e
rinforzo.

[’adozione di interventi di miglioramento e rinforze dei terreni e delle rocce per garantire o
migliorare la stabilita globale e locale dell’opera deve essere adeguatamente motivata, cosi come
deve essere giustificato e illustrato il dimensionamento di tali interventi.

6.7.5 METODI DI CALCOLO

Per lo svolgimento delle analisi progettuali si deve fare riferimento ai modelli geotecnici di
sottosuolo di riferimento e a leggi di comportamento note e di provata validita. Inoltre, si deve
ricorrere a metodi e procedimenti dircalcolo di comprovata validita, adeguati alla complessita del
sistema opera-terreno e al livellp disprogettazione. In generale si deve ricorrere ad uno o piut dei
seguenti procedimenti:

a) metodi analitici;

b) metodi numerici, per‘simulare il comportamento del sistema opera-terreno, nelle diverse fasi
di scavo e costruzione, nonché in condizioni di esercizio.

Le analisi devono essere.syolte con specifico riferimento:

— alla stabilita glebale della cavita, con particolare riguardo, nel caso delle gallerie, al fronte,
alla zona retostante il fronte e, in condizioni di bassa copertura, alla valutazione dei
risentimentrattesi in superficie;

— all’interazione opera-terreno nelle diverse fasi costruttive e in condizioni di esercizio.

Nel caso diwprogettazione basata sul “metodo osservazionale”, le analisi devono permettere la
valutaziode quantitativa del comportamento dell’opera nelle diverse fasi di scavo e costruzione, in
modo da poter formulare previsioni sui valori delle grandezze rappresentative del comportamento
della cayifa, con particolare riguardo ai valori di convergenza radiale del cavo, della deformazione
longitudinale del fronte e, se pertinenti, dei cedimenti indotti in superficie.
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6.7.6 CONTROLLO E MONITORAGGIO

Il monitoraggio deve permettere di verificare la validitd delle previsioni progettuali. Esso deve
essere predisposto in modo da permettere la valutazione del comportamento del terreno e delle
strutture per ogni fase di scavo e costruzione, oltre che ad opera ultimata.

Il monitoraggio deve inoltre consentire il controllo di quelle grandezze, rappresentative del
comportamento  del complesso  opera-terreno,  specificamente  individuate nell’ambito
dell’applicazione del metodo osservazionale.
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6.8 OPERE DI MATERIALI SCIOLTI E FRONTI DI SCAVO

Le presenti norme si applicano ai manufatti di materiali sciolti, quali rilevati, argini di dif¢sa per
fiumi, canali e litorali, rinfianchi, rinterri, terrapieni e colmate. I.e norme si applicano, inoltre, alle
opere ¢ alle parti di opere di materiali sciolti con specifiche funzioni di drenaggio, filtro,
transizione, fondazione, tenuta, protezione ed altre. Gli sbarramenti di ritenuta idraulica di materiali
sciolti sono oggetto di normativa specifica.

6.8.1 CRITERI GENERALI DI PROGETTO

11 progetto di un manufatto di materiali sciolti deve tenere conto dei requisili‘prestazionali richiesti e
delle caratteristiche dei terreni di fondazione. Esso deve comprendere la scelta dei materiali da
costruzione e la loro modalita di posa in opera.

I criteri per la scelta dei materiali da costruzione devono essere definiti in relazione alle funzioni
dell’opera, tenendo presenti i problemi di selezione, coltivazione dell€ cave, trasporto, trattamento e
posa in opera, nel rispetto dei vincoli imposti dalla vigente legislazione.

Nel progetto devono essere indicate le prescrizioni relative alla qualificazione dei materiali e alla
posa in opera precisando tempi e modalita di costruzione, in particolare lo spessore massimo degli
strati in funzione dei materiali. Sono altresi da precisaresi controlli da eseguire durante la
costruzione e 1 limiti di accettabilita dei materiali, del gradoe.di compattazione da raggiungere ¢ della
deformabilita degli strati.

6.8.2 VERIFICHE DI SICUREZZA (SLU)

Deve risultare rispettata la condizione (6.2.1), verificando che non si raggiunga una condizione di
stato limite ultimo con i valori di progetto delle@zioni e dei parametri geotecnici.

Le verifiche devono essere effettuate secondo 1’ Approccio 1:
— Combinazione 2:  (A2+M2+R2)
tenendo conto dei valori dei coefficienti parziali riportati nelle Tabelle 6.2.1, 6.2.1T ¢ 6.8.1.

Tabella 6.8.1 — Coefficienti parziali per lé.yeérifiche di sicurezza di opere di materiali sciolti e di fronti di scavo.

Coefficiente R2

TR 1.1

La stabilita globale dell’insieme manufatto-terreno di fondazione deve essere studiata nelle
condizioni corrispondenti‘alle diverse fasi costruttive, al termine della costruzione e in esercizio.

e verifiche locali devono essere estese agli elementi artificiali di rinforzo, eventualmente presenti
all’interno ed alla base del manufatto, con riferimento anche ai problemi di durabilita. Nel caso di
manufatti su pendii'si deve esaminare 1’influenza dell’opera in terra sulle condizioni generali di
sicurezza del pendio, anche in relazione alle variazioni indotte nel regime idraulico del sottosuolo.
Se I'opera ha funzioni di ritenuta idraulica, lo stato limite ultimo ¢ da verificarsi con riferimento alla
stabilita dei paramenti, in tutte le possibili condizioni di esercizio. Si deve porre particolare
attenzione alle problematiche relative al sifonamento ed all’erosione, in relazione alle caratteristiche
dei terteni-di fondazione dei materiali con i quali ¢ realizzata I’opera, tenendo conto di quanto
indicatoral § 6.2.3.2. T livelli di sicurezza prescelti devono essere giustificati in relazione alle
conseguenze del raggiungimento dello stato limite ultimo.
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6.8.3 VERIFICHE IN CONDIZIONI DI ESERCIZIO (SLE)

Si deve verificare che 1 cedimenti del manufatto, dovuti alla deformazione dei terreni di fondazione
e dell’opera, siano compatibili con la sua funzionalita.

Specifiche analisi devono inoltre essere sviluppate per valutare I'influenza del manufatto sulla
sicurezza e sulla funzionalita delle costruzioni in adiacenza e per individuare gli eventuali interventi
per limitarne gli effetti sfavorevoli.

6.84 ASPETTI COSTRUTTIVI

I materiali costituenti il manufatto devono essere posti in opera in strati con metodolgie Adonee a
garantire il raggiungimento delle proprieta fisiche e meccaniche richieste in progetto.

Le caratteristiche dei componenti artificiali, quali i materiali geosintetici, devono,essere specificate
e certificate in conformita alle relative norme europee armonizzate e verificate sulla base di risultati
di prove sperimentali da eseguire nelle fasi di accettazione e di verifica delle prestazioni attese.

6.8.5 CONTROLLI E MONITORAGGIO

Con il monitoraggio si deve accertare che i valori delle grandezze misurate, quali ad esempio
spostamenti e pressioni interstiziali, siano compatibili con i requisiti di’sicurezza e funzionalita del
manufatto e di quelli contigui.

Durante la costruzione devono essere eseguite prove di controllo del grado di addensamento,
dell’umidita e della deformabilita degli strati posti in opera.

11 tipo ed il numero di controlli devono essere convenientemente fissati in relazione all’importanza
dell’opera ed alle caratteristiche geotecniche dell’area, infmodo da assicurare un congruo numero di
misure significative. Per opere di modesta importanza, che nOn comportino pericoli per le persone o
apprezzabili danni alle cose, il monitoraggio puo essere ridotto a documentate ispezioni visive.

6.8.6 FRONTIDISCAVO

6.8.6.1 Indagini geotecniche e caratterizzazione geotecnica

Le indagini geotecniche devono tener conto'della profondita, dell’ampiezza, della destinazione e del
carattere permanente o provvisorio dello scavo.

6.8.6.2 Criteri generali di progetto e verifiche di sicurezza

1l progetto deve definire un profilo di scavo tale che risultino rispettate le prescrizioni di cui al §
6.2.3 e la verifica deve essere condotta con modalita analoga a quella indicata per i manufatti di
materiali sciolti.

Nel caso di scavi realizzati su pendio, deve essere verificata I’influenza dello scavo sulle condizioni
di stabilita generale del pendio stesso.

II progetto deve temer conto dell’esistenza di opere e sovraccarichi in prossimita dello scavo, deve
esaminare I'influghza-dello scavo sul regime delle acque superficiali e deve garantire la stabilita e la
funzionalita delle“eostruzioni preesistenti nell’area interessata dallo scavo.

Per scavi in toncea a fronte verticale di altezza superiore ai 2 m, nei quali sia prevista la

permanenzd di-Operai, ¢ per scavi che ricadano in prossimita di manufatti esistenti, deve essere
prevista yna“armatura di sostegno delle pareti di scavo. Le verifiche devono essere svolte nei
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confronti degli stati limite ultimi (SL.U) e nei confronti degli stati limite di servizio (SLE), quando
pertinenti.

Le azioni dovute al terreno, all’acqua e ai sovraccarichi anche transitori devono essere calcolate in
modo da pervenire, di volta in volta, alle condizioni pit sfavorevoli.

Le ipotesi per il calcolo delle azioni del terreno e dell’armatura devono essere giustificatésportando

in conto la deformabilita relativa del terreno e dell’armatura, le modalita esecutive dell*armatura e
dello scavo, le caratteristiche meccaniche del terreno e il tempo di permanenza dello s¢avo.
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6.9 MIGLIORAMENTO E RINFORZO DEI TERRENI E DELLE ROCCE

Ie presenti norme riguardano la progettazione, la costruzione e il controllo degli interventi di
miglioramento e rinforzo dei terreni e delle rocce, realizzati per diverse finalita applicative.

6.9.1 SCELTA DEL TIPO DI INTERVENTO E CRITERI GENERALI DI PROGETTO

La scelta del tipo di intervento deve derivare da una caratterizzazione geotecnica dei terteni da
trattare e da un’analisi dei fattori tecnici, organizzativi ¢ ambientali.

Gli interventi devono essere giustificati, indicando i fattori geotecnici modificabili e fefnendo
valutazioni quantitative degli effetti meccanici connessi con tali modificazioni.

Le indagini geotecniche devono riguardare anche 1’accertamento dei risultati conseguiti,
avvalendosi di misure ed eventualmente di appositi campi prova. Questi ultimi sono-necessari nei
casi in cui la mancata o ridotta efficacia degli interventi possa comportare il raggiungimento di uno
stato limite ultimo o possibili danni a persone o cose.

Nel progetto devono essere definiti il dimensionamento degli interventiy le caratteristiche degli
elementi strutturali e degli eventuali materiali di apporto, le tecniche hecessarie ¢ le sequenze
operative, nonch¢ le indicazioni per poter valutare ’efficacia degli interventi'realizzati.

6.9.2 MONITORAGGIO

Il monitoraggio ha lo scopo di valutare 1’efficacia degli interventi‘e.di verificare la rispondenza dei
risultati ottenuti con le ipotesi progettuali. Ha inoltre lo scopd.dicontrollare il comportamento nel
tempo del complesso opera-terreno trattato.

Il monitoraggio deve essere previsto nei casi in cui gli/interventi di miglioramento e di rinforzo
possano condizionare la sicurezza e la funzionalita dell’epera in progetto o di opere circostanti.
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6.10 CONSOLIDAMENTO GEOTECNICO DI OPERE ESISTENTI

Le presenti norme riguardano l'insieme dei provvedimenti tecnici con i quali si intervicne sul
sistema manufatto-terreno per eliminare o mitigare difetti di comportamento.

6.10.1 CRITERI GENERALI DI PROGETTO

Il progetto degli interventi di consolidamento deve derivare dalla individuazione délle cause che
hanno prodotto il comportamento anomalo dell’opera. Tali cause possono riguardare singolarmente
o congiuntamente la sovrastruttura, le strutture di fondazione, il terreno di fondazione.

In particolare, devono essere ricercate le cause di anomali spostamenti del teérreno, conseguenti al
mutato stato tensionale indotto da modifiche del manufatto, da variazioni del’regime delle pressioni
interstiziali, dalla costruzione di altri manufatti in adiacenza, da modifiche del profilo topografico
del terreno per cause antropiche o per movimenti di massa, eppure le cause alle quali ¢
riconducibile il deterioramento dei materiali costituenti le strutture~n elevazione e le strutture di
fondazione.

Il progetto del consolidamento geotecnico deve essere syiluppato unitariamente con quello

strutturale, ovvero gli interventi che si reputano necessari per migliorare il terreno o per rinforzare
le fondazioni devono essere concepiti congiuntamente al risanamento della struttura in elevazione.

ILa descrizione delle modalita esecutive dell’intervento ¢-delle opere provvisionali sono parte
integrante del progetto. Per situazioni geotecniche, nélle quali sia documentata la complessita del
sottosuolo e comprovata I'impossibilita di svolgere|indagini esaustive, & possibile il ricorso al
metodo osservazionale.

6.10.2 INDAGINI GEOTECNICHE E CARATTERIZZAZIONE GEOTECNICA

11 progetto degli interventi di consolidamento deve essere basato su risultati di indagini sul terreno e
sulle fondazioni esistenti, programmate dopo aver consultato tutta la documentazione
eventualmente disponibile, relativa al manufatto da consolidare e al terreno.

In presenza di manufatti particolarmente sensibili agli spostamenti del terreno di fondazione,
nell’ubicazione e nella scelta delléattrezzature e delle tecniche esecutive delle indagini si devono
valutare le conseguenze di ogni disturbo che potrebbe indursi nel manufatto.

Le indagini devono anche cemprendere la misura di grandezze significative per individuare i
caratteri cinematici dei moyimenti in atto e devono riguardare la variazione nel tempo di grandezze
geotecniche come le pressioni interstiziali e gli spostamenti del terreno all’interno del volume
ritenuto significativo. S€ € presumibile il carattere periodico dei fenomeni osservati, legato ad
eventi stagionali, le misure/devono essere adeguatamente protratte nel tempo.

6.10.3 TIPI DEICONSOLIDAMENTO GEOTECNICO
I principali metodi per il consolidamento di una struttura esistente fanno in generale capo a uno o
pil dei seguenti|criteri:

— mighioramento e rinforzo dei terreni di fondazione;

— miglioramento e rinforzo dei materiali costituenti la fondazione;

—_.ampliamento della base;

~rasferimento del carico a strati pit profondi;

=, introduzione di sostegni laterali;

— rettifica degli spostamenti del piano di posa.
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Nella scelta del metodo di consolidamento si deve tener conto della circostanza che i terreni di
fondazione del manufatto siano stati da tempo sottoposti all’azione di carichi permanenti e ad altre
azioni eccezionali. Si devono valutare gli effetti di un’eventuale ridistribuzione delle sollecitazioni
nel terreno per effetto dell’intervento sulla risposta meccanica dell’intero manufatto, sia a breve che
a lungo termine.

Interventi a carattere provvisorio o definitivo che comportino variazioni di volume, qudli il
congelamento, le iniezioni, la gettiniezione, e modifiche del regime della falda idrica, richiedono
particolari cautele e possono essere adottati solo dopo averne valutato gli effetti sul comportamento
del manufatto stesso e di quelli adiacenti.

Le funzioni dell’intervento di consolidamento devono essere chiaramente identificate ‘e definite in
progetto.

6.10.4 CONTROLLI E MONITORAGGIO

1l controllo dell’efficacia del consolidamento geotecnico ¢ obbligatorio ,quando agli interventi
consegue una ridistribuzione delle sollecitazioni al contatto terreno-manufatte. I controlli assumono
diversa ampiezza e si eseguono con strumentazioni ¢ modalita diverse in relazione all’importanza
dell’opera, al tipo di difetto del manufatto e ai possibili danni per le persone-< le cose.

1l monitoraggio degli interventi di consolidamento deve essere previsto in progetto e descritto in
dettaglio — indicando le grandezze da misurare, gli strumenti impiegati ¢ la cadenza temporale delle
misure — nel caso di ricorso al metodo osservazionale. Gli esiti delle misure e dei controlli possono
costituire elemento di collaudo dei singoli interventi.
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6.11 DISCARICHE CONTROLLATE DI RIFIUTI E DEPOSITI DI INERTT
6.11.1 DISCARICHE CONTROLLATE

6.11.1.1  Criteri di progetto

Olwre a quanto stabilito nelle specifiche norme vigenti, il progetto delle discariche deve essere
basato sulla caratterizzazione del sito, con una chiara definizione delle modalitd costruttive e di
controllo dei diversi dispositivi di barriera, tenendo conto della natura dei rifiuti, della vulnerabilita
ambientale del territorio e dei rischi connessi con eventuali malfunzionamenti,

6.11.1.2  Caratterizzazione del sito

La caratterizzazione geologica e geotecnica deve essere finalizzatawalla identificazione della natura
dei terreni e delle rocce presenti nell’area e dello schema di Circolazione idrica del sottosuolo,
nonché alla valutazione di tutte le grandezze fisico-meccaniche che contribuiscono alla scelta della
localizzazione dell’opera (comprensiva delle aree di deposito, diservizio e di quelle di rispetto), alla
sua progettazione e al suo esercizio. I¥ in particolare necéssario il preventivo accertamento della
presenza di falde acquifere, di zone di protezione naturaléydel rischio sismico e di inondazione, del
rischio di frane o di valanghe e di fenomeni di subsidenza.

6.11.1.3 Modalita costruttive e di controllo dei| dispositivi di barriera

Il progetto dovra definire in dettaglio le modalita costruttive e di controllo delle barriere previste
dalla specifica normativa di settore. In particolare, devono essere definite le prove di qualificazione
del materiale impiegato e le modalita costruttive’in termini di spessore degli strati da porre in opera
e metodi di compattazione. Il progetto deve/inoltre definire il numero e la frequenza delle prove di
controllo da eseguire in sito e in laboratorié durante la costruzione delle barriere. In ogni caso, sulla
barriera finita dovranno essere previste specifiche prove di controllo della permeabilita, in numero
adeguato da consentire la valutazione’ del raggiungimento o meno dei requisiti richiesti dalla
specifica normativa di settore.

6.11.1.4  Verifiche di sicurezza

La stabilita del manufatto ¢ydei terreni di fondazione deve essere valutata mediante specifiche
analisi geotecniche, riferite”alle diverse fasi della vita dell’opera. In particolare deve essere
verificata la stabilita ‘e_la deformabilita del fondo, per garantire nel tempo l'efficacia ¢ la
funzionalita del sistema di raccolta del percolato, e la stabilita delle pareti laterali.

In particolare, nel-caso di barriere composite, devono essere valutate le condizioni di stabilita lungo
superfici di scorrimento che comprendano anche le interfacce tra i diversi materiali utilizzati.
Nelle verifiche che interessano il corpo della discarica, si devono attribuire ai materiali di rifiuto

parametri ¢he tengano conto della composizione del rifiuto medesimo e dei metodi di pre-
trattamento e costipamento adottati nonché dei risultati di specifiche prove in sito o di laboratorio.
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6.11.1.5 Monitoraggio

Il monitoraggio geotecnico del complesso discarica-terreno deve in generale comprendere la misura
di grandezze significative — quali, ad esempio, assestamenti, pressioni interstiziali, caratteristiche
del percolato e di eventuale biogas.

6.11.2 DEPOSITI DI INERTI

6.11.2.1  Criteri di progetto

Nelle verifiche che interessano il corpo del deposito, si devono attribuire parametri che’ tengano
conto della natura e delle modalita di compattazione del materiale nonché dei risultatidi specifiche
prove in sito o di laboratorio.

Per i bacini di decantazione a servizio di attivita estrattive consistenti in invasi delimitati almeno da
un lato da argini di terra in cui i solidi sono separati dai liquidi, devono/essére determinate le
caratteristiche del materiale di decantazione per varie possibili situazioni di €onsolidazione.

Al fine di garantire condizioni adeguate di stabilita, devono essere previsti dispositivi per la raccolta
e l’allontanamento dal deposito delle acque di ruscellamento superficiale e dispositivi per
I’abbattimento ed il controllo del regime delle pressioni interstiziali-all’interno del materiale del
deposito. E’ da prevedersi un dispositivo per evitare comunque la trdcimazione.

Nel progetto devono essere definite le modalita di posa in operadei materiali e 1 provvedimenti per
evitare dissesti del materiale del deposito.

6.11.2.2  Monitoraggio

Il monitoraggio geotecnico del complesso deposito-terrého-consiste nell’installazione di appropriata
strumentazione ¢ nella misura di grandezze significative — quali, ad esempio, spostamenti e
pressioni interstiziali.

Deve essere altresi effettuato un controllo delle /acque di ruscellamento superficiale al fine di
limitarne la penetrazione nel corpo del deposito.
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6.12 FATTIBILITA DI OPERE SU GRANDI AREE

Le presenti norme definiscono i criteri di carattere geologico e geotecnico da adettare
nell’elaborazione di piani urbanistici e nel progetto di insiemi di manufatti e interventi che
interessano ampie superfici, quali:

a) nuovi insediamenti urbani civili o industriali;

b) ristrutturazione di insediamenti esistenti, reti idriche e fognarie urbane e reti/di sottoservizi di

qualsiasi tipo;

¢) strade, ferrovie ed idrovie;

d) opere marittime e difese costiere;

e) acroporti;

/) bacini idrici artificiali e sistemi di derivazione da corsi d’acqua;

g) sistemi di impianti per I’estrazione di liquidi o gas dal sottosuolo;

h) bonifiche e sistemazione del territorio;

1) attivita estrattive di materiali da costruzione.

6.12.1 INDAGINI SPECIFICHE

Gli studi geologici e la caratterizzazione geotecnica devono.essere estesi a tutta la zona di possibile
influenza degli interventi previsti, al fine di accertare destinazioni d’uso compatibile del territorio in
esame.

In particolare, le indagini e gli studi devono caraticrizzare la zona di interesse in termini di
pericolosita geologica intrinseca, per processi.geodinamici interni (sismicita, vulcanismo....) ed
esterni (stabilita dei pendii, erosione, subsidenza,...) e devono consentire di individuare gli
eventuali limiti imposti al progetto di insiemi di/manufatti e interventi (ad esempio: modifiche del
regime delle acque superficiali e sotterranee, subsidenza per emungimento di fluido dal
sottosuolo...).
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7 PROGETTAZIONE PER AZIONI SISMICHE

1l presente capitolo disciplina la progettazione e la costruzione delle nuove opere soggette anche

all’azione sismica. Le sue indicazioni sono da considerare aggiuntive e non sostitutive di quelle

riportate nei Cap. 4, 5 e 6; si deve inoltre fare sempre riferimento a quanto indicato nel Cap. 2\per la
valutazione della sicurezza ¢ nel Cap. 3 per la valutazione dell’azione sismica.

Le costruzioni da edificarsi in siti ricadenti in zona 4 possono essere progettate.e verificate

applicando le sole regole valide per le strutture non soggette all’azione sismica, alle-condizioni di

seguito enunciate:

- idiaframmi orizzontali devono rispettare quanto prescritto al § 7.2.6;

- gli element strutturali devono rispettare le limitazioni, in termini di geomeétia e di quantitativi
d’armatura, relative alla CD “B” quale definita nel § 7.2.1;

- le sollecitazioni debbono essere valutate considerando la combinazioné.di azioni definita nel §
3.2.4 ed applicando, in due direzioni ortogonali, il sistema di forze onizzontali definito dalle
espressioni (7.3.6) e (7.3.7), in cui si assumera Sq(T;) = 0,O7g1 per tutte¢le tipologie.

Le relative verifiche di sicurezza debbono essere effettuate, in, modo indipendente nelle due

direzioni, allo stato limite ultimo. Non ¢ richiesta la verifica agli statilimite di esercizio.

7.1 REQUISITI NEI CONFRONTI DEGLI STATI LIMITE

Sotto I'effetto delle azioni sismiche definite nel § 3.2, deve’essere garantito il rispetto degli stati
limite ultimi e di esercizio, quali definiti al § 3.2.1 ed ‘individuati riferendosi alle prestazioni della
costruzione nel suo complesso, includendo il volame" significativo di terrenoz, le strutture di
fondazione, gli elementi strutturali, gli elementi non strutturali, gli impianti.

In mancanza di espresse indicazioni in merito/ il rispetto dei vari stati limite si considera

conseguito:

- nei confronti di tutti gli stati limite di gSercizio, qualora siano rispettate le verifiche relative al
solo SLD;

- nei confronti di tutti gli stati limite’ultimi, qualora siano rispettate le indicazioni progettuali e
costruttive riportate nel seguito e siano soddisfatte le verifiche relative al solo SLV.

Fanno eccezione a quanto detto Jecostruzioni di classe d’uso III e IV, per gli elementi non

strutturali e gli impianti delle quali & richiesto anche il rispetto delle verifiche di sicurezza relative
allo SLO, quali precisate nei §§7.3.7.2 ¢ 7.3.7.3.

Per contenere le incertezze e garantire un buon comportamento delle strutture sotto azioni sismiche,
devono essere adottati provvedimenti specifici volti ad assicurare caratteristiche di duttilita agli
elementi strutturali ed alla costruzione nel suo insieme.

Le strutture di fondazione devono resistere agli effetti risultanti della risposta del terreno e delle
strutture sovrastant, sénza spostamenti permanenti incompatibili con lo stato limite di riferimento.
Al riguardo, deve esSere valutata la risposta sismica e la stabilita del sito secondo quanto indicato
nel § 7.11.5.

T, & il mod&wdi vibrare principale nella direzione in esame, quale definito nel § 7.3.3.2.
% Per volume significativo di terreno si intende la parte di sottosuolo influenzata, direttamente o indirettamente, dalla
costruziene del manufatto e che influenza il manufatto stesso.
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7.2 CRITERI GENERALI DI PROGETTAZIONE E MODELLAZIONE

7.2.1  CRITERI GENERALI DI PROGETTAZIONE

Le costruzioni devono essere dotate di sistemi strutturali che garantiscano rigidezza e'resistenza nei
confronti delle due componenti ortogonali orizzontali delle azioni sismiche. A.a componente
verticale deve essere considerata solo in presenza di elementi pressoché orizzontali con luce
superiore a 20 m, elementi precompressi (con 1’esclusione dei solai di luce.inferiore a 8 m),
elementi a mensola di luce superiore a 4 m, strutture di tipo spingente, pilastiiin falso, edifici con
piani sospesi, ponti, costruzioni con isolamento nei casi specificati in § 7.10.5:3.2 e purché il sito
nel quale la costruzione sorge non ricada in zona 3 o 4. Nei casi precisati in §3.2.5.1 si deve inoltre
tenere conto della variabilita spaziale del moto sismico. Si deve tenefe, infine conto degli effetti
torsionali che si accompagnano all’azione sismica. A tal fine gli, 6rizzontamenti, ove presenti,
devono essere dotati di rigidezza e resistenza tali da metterli in, grado di trasmettere le forze
scambiate tra i diversi sistemi resistenti a sviluppo verticale.

11 sistema di fondazione deve essere dotato di elevata rigidezza estensionale nel piano orizzontale e
di adeguata rigidezza flessionale. Deve essere adottata un’unicavtipologia di fondazione per una data
struttura in elevazione, a meno che questa non consista di’ unita indipendenti. In particolare, nella
stessa struttura deve essere evitato 1’'uso contestuale di fondazioni su pali o miste con fondazioni
superficiali, a meno che uno studio specifico non ne/dimostri 1’accettabilita o che si tratti di un
ponte.

Le costruzioni soggette all’azione sismica, non dotatc di appositi dispositivi dissipativi, devono
essere progettate in accordo con i seguenti compertamenti strutturali:

a) comportamento strutturale non-dissipativos

b) comportamento strutturale dissipativo.

Nel comportamento strutturale non dissipativo, cui ci si riferisce quando si progetta per gli stati
limite di esercizio, gli effetti combinati delle azioni sismiche e delle altre azioni sono calcolati,
indipendentemente dalla tipologia strutfurale adottata, senza tener conto delle non linearita di
comportamento (di materiale e geometriche) se non rilevanti.

Nel comportamento strutturale dissipativo, cui ci si riferisce quando si progetta per gli stati limite
ultimi, gli effetti combinati delle.azioni sismiche e delle altre azioni sono calcolati, in funzione della
tipologia strutturale adottatd, stenendo conto delle non linearita di comportamento (di materiale
sempre, geometriche quandosilevanti e comunque sempre quando precisato).

Gli elementi strutturali /delle fondazioni, che devono essere dimensionati sulla base delle
sollecitazioni ad essi trasmiesse dalla struttura sovrastante (v. § 7.2.5), devono avere comportamento
non dissipativo, indipendentemente dal comportamento strutturale attribuito alla struttura su di esse
gravante.

Nel caso la struttura abbia comportamento strutturale dissipativo, si distinguono due livelli di
Capacita Dissipativa o Classi di Duttilita (CD):

- Classe diduttilita alta (CD”A”);

- Classe di duttilita bassa (CD”B”).

La differenza tra le due classi risiede nella entita delle plasticizzazioni cui ci si riconduce in fase di
progettazione; per ambedue le classi, onde assicurare alla struttura un comportamento dissipativo e
duattile evitando rotture fragili e la formazione di meccanismi instabili imprevisti, si fa ricorso ai
procedimenti tipici della gerarchia delle resistenze.
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Si localizzano dunque le dissipazioni di energia per isteresi in zone a tal fine individuate e
progettate, dette “dissipative” o “critiche”, effettuando il dimensionamento degli elementi non
dissipativi nel rispetto del criterio di gerarchia delle resistenze; 1’individuazione delle zone
dissipative deve essere congruente con lo schema strutturale adottato.

Poiché il comportamento sismico della struttura ¢ largamente dipendente dal comportamento delle
sue zone critiche, esse debbono formarsi ove previsto e mantenere, in presenza di azioni cicliche; la
capacita di trasmettere le necessarie sollecitazioni e di dissipare energia.

Tali fini possono ritenersi conseguiti qualora le parti non dissipative ed i collegamenti delle parti
dissipative al resto della struttura possiedano, nei confronti delle zone dissipative, una
sovraresistenza sufficiente a consentire lo sviluppo in esse della plasticizzazione“¢ielica. La
sovraresistenza ¢ valutata moltiplicando la resistenza nominale di calcolo delle zone disSipative per
un opportuno coefficiente di sovraresistenza yg4, assunto pari, ove non diversamentesspecificato, ad
1,3 per CD”A” e ad 1,1 per CD”B”.

I collegamenti realizzati con dispositivi di vincolo temporaneo, di cui al § 11.95.devono essere in
grado di sostenere una forza ottenuta assumendo un coefficiente di sovraresistenza yrq sempre pari
a 1,5, a meno che tali dispositivi non colleghino due strutture isolate, nelqual caso la forza di
progetto ¢ pari a quella ottenuta dall’analisi allo SLC.

Nel caso di collegamenti in semplice appoggio o di collegamenti di tipeyscorrevole 1’appoggio deve
essere dimensionato per consentire uno scorrimento che tenga conto dello spostamento relativo tra
le due parti della struttura collegate determinato in base alle azioni allo stato limite ultimo (v. § 7.3);
si deve tenere conto anche dello spostamento relativo in condizionisismiche tra le fondazioni delle
due parti collegate, secondo quanto indicato nei §§ 3.2.5.1 ©€/3,2.5.2. Non ¢ mai consentito fare
affidamento sull’attrito conseguente ai carichi gravitazionali per assicurare la trasmissione di forze
orizzontali tra parti della struttura, salvo per dispositivi esptessamente progettati per tale scopo.

I dettagli costruttivi delle zone critiche e delle connes$ioni tra queste zone e le restanti parti delle
struttura, nonché dei diversi elementi strutturali tra lote, devono ricevere una particolare attenzione
ed essere esaurientemente specificati negli elaborati di-progetto.

7.2.2 CARATTERISTICHE GENERALI DELLE COSTRUZIONI
Regolarita

Le costruzioni devono avere, quanto pit‘possibile, struttura iperstatica caratterizzata da regolarita in
pianta e in altezza. Se necessario cid.pud essere conseguito suddividendo la struttura, mediante
giunti, in unita tra loro dinamicamentelindipendenti.

Per quanto riguarda gli edifici, una costruzione ¢ regolare in pianta se tutte le seguenti condizioni
sono rispettate:

a) la configurazione in pianta ¢ compatta ¢ approssimativamente simmetrica rispetto a due direzioni
ortogonali, in relazione @lla-distribuzione di masse e rigidezze;

b) il rapporto tra i lati di'unyrettangolo in cui la costruzione risulta inscritta ¢ inferiore a 4;

¢) nessuna dimensione di €ventuali rientri o sporgenze supera il 25 % della dimensione totale della
costruzione nella corrispondente direzione;

d) gli orizzontaménti possono essere considerati infinitamente rigidi nel loro piano rispetto agli
elementi verticali e sufficientemente resistenti.

Sempre riferefidosi agli edifici, una costruzione ¢ regolare in altezza se tutte le seguenti condizioni

sono rispettate:

e) tutti Avsistemi resistenti verticali (quali telai e pareti) si estendono per tutta ’altezza della
costruzione;

— 239 —



4-2-2008 Supplemento ordinario alla GAZZETTA UFFICIALE Serie generale - n. 29

f) massa e rigidezza rimangono costanti o variano gradualmente, senza bruschi cambiamenti, dalla
base alla sommita della costruzione (le variazioni di massa da un orizzontamento all’altro non
superano il 25 %, la rigidezza non si riduce da un orizzontamento a quello sovrastante pildel
30% e non aumenta pit del 10%); ai fini della rigidezza si possono considerare regolarivin
altezza strutture dotate di pareti o nuclei in c.a. o pareti e nuclei in muratura di sezione Costante
sull’altezza o di telai controventati in acciaio, ai quali sia affidato almeno il 50% dell’azione
sismica alla base;

) nelle strutture intelaiate progettate in CD “B” il rapporto tra resistenza effettiva: e resistenza
richiesta dal calcolo non ¢ significativamente diverso per orizzontamenti diversi (il rapporto fra
la resistenza effettiva e quella richiesta, calcolata ad un generico orizzontamento, non deve
differire piu del 20% dall’analogo rapporto determinato per un altro orizzontamento); puo fare
eccezione I'ultimo orizzontamento di strutture intelaiate di almeno tre orizzentamenti;

h) eventuali restringimenti della sezione orizzontale della costruzione avvengono in modo graduale
da un orizzontamento al successivo, rispettando i seguenti limiti: ad ogni orizzontamento il
rientro non supera il 30% della dimensione corrispondente al primoworizzontamento, né il 20%
della dimensione corrispondente all’ orizzontamento immediataménte sottostante. Fa eccezione
I'ultimo orizzontamento di costruzioni di almeno quattro piani/per ‘il quale non sono previste
limitazioni di restringimento.

Per i ponti le condizioni di regolarita sono definite nel § 7.9.2.1.
Distanza tra costruzioni contigue

La distanza tra costruzioni contigue deve essere tale da evitare fenomeni di martellamento e
comunque non pud essere inferiore alla somma degli spostamenti massimi determinati per lo SLV,
calcolati per ciascuna costruzione secondo il § 7.3.3+(analisi lineare) o il § 7.3.4 (analisi non
lineare); in ogni caso la distanza tra due punti che si‘fronteggiano non puo essere inferiore ad 1/100
della quota dei punti considerati misurata dal piano di fondazione, moltiplicata per ay-S /0,5g < 1.
Qualora non si eseguano calcoli specifici, 1o spestamento massimo di una costruzione non isolata
alla base, puo essere stimato in 1/100 dell’altezza della costruzione moltiplicata per ag-S/0,5g.
Particolare attenzione va posta al dimensionamento dei distacchi se le costruzioni hanno apparecchi
di isolamento sismico tenendo in conto le indicazioni riportate nel § 7.10.4 e nel § 7.10.6.

Altezza massima dei nuovi edifici

Per le tipologie strutturali: costruzioni~di legno e di muratura non armata che non accedono alle
riserve anelastiche delle strutture, ricadenti in zona 1, ¢ fissata una altezza massima pari a due piani
dal piano di campagna, ovvero dakciglio della strada. 1l solaio di copertura del secondo piano non
puo essere calpestio di volume.abitabile.

Per le altre zone I’altezza tmassima degli edifici deve essere opportunamente limitata, in funzione
delle loro capacita deformative e dissipative e della classificazione sismica del territorio.

Per le altre tipologic steutturali (cemento armato, acciaio, etc) 1’altezza massima ¢ determinata
unicamente dalle capacita resistenti e deformative della struttura.

Limitazione dell’altezza in funzione della larghezza stradale

I regolamenti e _le norme di attuazione degli strumenti urbanistici possono introdurre limitazioni
all’altezza degliledifici in funzione della larghezza stradale.
Per ciasctin fronte dell’edificio verso strada, i regolamenti ¢ le norme definiranno la distanza
minima tra la proiezione in pianta del fronte stesso ed il ciglio opposto della strada. Si intende per
strada Raréa di uso pubblico aperta alla circolazione dei pedoni e dei veicoli, nonché lo spazio
inedifieabile non cintato aperto alla circolazione pedonale.

” La resistenza effettiva ¢ la somma dei tagli nelle colonne e nelle pareti compatibili con la resistenza a presso flessione
¢ a taglio dei medesimi elementi.
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72.3 CRITERI DI PROGETTAZIONE DI ELEMENTI STRUTTURALI
“SECONDARTI” ED ELEMENTI NON STRUTTURALI

Alcuni elementi strutturali possono venire considerati “secondari”. Sia la rigidezza che la resistenza
di tali elementi vengono ignorate nell’analisi della risposta e tali elementi vengono progettati per
resistere ai soli carichi verticali. Tali elementi tuttavia devono essere in grado di assorbire«le
deformazioni della struttura soggetta all’azione sismica di progetto, mantenendo la capacita portante
nei confronti dei carichi verticali; pertanto, limitatamente al soddisfacimento di tale requisito, dgli
elementi “secondari” si applicano i particolari costruttivi definiti per gli elementi strutturali,

In nessun caso la scelta degli elementi da considerare secondari pud determinare il passaggio da
struttura “irregolare” a struttura “regolare”, né il contributo alla rigidezza totale ‘setto azioni
orizzontali degli elementi secondari puo superare il 15% della analoga rigidezza degli elementi
principali.

Con D’esclusione dei soli tamponamenti interni di spessore non superiore a 100"mm, gli elementi
costruttivi senza funzione strutturale il cui danneggiamento puo provocare dahni a persone, devono
essere verificati, insieme alle loro connessioni alla struttura, per 1’azione sismiica corrispondente a
ciascuno degli stati limite considerati.

Qualora la distribuzione di tali elementi sia fortemente irregolare in pianta, gli effetti di tale
irregolarita debbono essere valutati e tenuti in conto. Questo requisito'Siintende soddisfatto qualora
si incrementi di un fattore 2 I’eccentricita accidentale di cui al § 7.246.

Qualora la distribuzione di tali elementi sia fortemente irregolar€in altezza deve essere considerata
la possibilita di forti concentrazioni di danno ai livelli carattérizzati da significativa riduzione del
numero di tali elementi rispetto ai livelli adiacenti. Questo’ requisito si intende soddisfatio
incrementando di un fattore 1,4 le azioni di calcolo per gli elementi verticali (pilastri e pareti) dei
livelli con riduzione dei tamponamenti.

In ogni caso gli effetti degli elementi costruttivi senzafunzione strutturale sulla risposta sismica
dell’intera struttura vanno considerati nei modi e neilimiti ulteriormente descritti, per i diversi
sistemi costruttivi, nei paragrafi successivi.
Gli effetti dell’azione sismica sugli elementi costruttivi senza funzione strutturale possono essere
determinati applicando agli elementi detti una forza orizzontale F, definita come segue:
Hi=(Sa Wa)/qa (7.2.1)

dove
F, ¢ la forza sismica orizzontale agente al centro di massa dell’elemento non strutturale nella

direzione piu sfavorevole;
W, ¢ il peso dell’elemento;

Sa ¢ Taccelerazione massima, adimensionalizzata rispetto a quella di gravita, che 1’elemento
strutturale subisce durante il sisma e corrisponde allo stato limite in esame (v. § 3.2.1)

Ja ¢ il fattore di struttura dell’elemento.

In assenza di specifiche determinazioni, per (, Si possono assumere i valori riportati in Tab. 7.2.1.

In mancanza di analisi\pill accurate S, puo essere calcolato nel seguente modo:
3-(1+Z/H) _’5}

S, = ,
1+(1-T,/T)

(7.2.2)

dove:

a ¢ il rapporto tra I’accelerazione massima del terreno a, su sottosuolo tipo A da considerare nello
stato limite in esame (v. § 3.2.1) e I’accelerazione di gravita g;
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S ¢ il coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle condizioni topografich¢
secondo quanto riportato nel § 3.2.3.2.1;

T, ¢ il periodo fondamentale di vibrazione dell’elemento non strutturale;

T; ¢ il periodo fondamentale di vibrazione della costruzione nella direzione considerata;

Z ¢ laquota del baricentro dell’elemento non strutturale misurata a partire dal piano di fendazione
(v. §3.2.2);

H ¢ T’altezza della costruzione misurata a partire dal piano di fondazione
Per le strutture con isolamento sismico si assume sempre Z=0.
11 valore del coefficiente sismico S, non pud essere assunto minore di o.S.

Tabella 7.2.1 — Valori di q, per elementi non strutturale

Elemento non strutturale Ja
Parapetti o decorazioni aggettanti
Insegne e pannelli pubblicitari

Ciminiere, antenne e serbatoi su supporti funzionanti come mensole senza controventi per pitt di meta Lo

della loro altezza

Pareti interne ed esterne

Tramezzature e facciate

Ciminiere, antenne e serbatoi su supporti funzionanti come mensole nen controventate per meno di 20
E

meta della loro altezza o connesse alla struttura in corrispondenza o,al di sopra del loro centro di massa

Elementi di ancoraggio per armadi e librerie permanenti direttamente.poggianti sul pavimento
Elementi di ancoraggio per controsoffitti e corpi illuminanti

7.2.4  CRITERI DI PROGETTAZIONE DEGLI IMPIANTI

Ciascun elemento di un impianto che ecceda il 30%\d¢l carico permanente totale del solaio su cui ¢
collocato o il 10% del carico permanente totale, dell’intera struttura, non ricade nelle prescrizioni
successive e richiede uno specifico studio.

Gli elementi strutturali che sostengono e, collegano i diversi elementi funzionali costituenti
I'impianto tra loro e alla struttura principale devono essere progettati seguendo le stesse regole
adottate per gli elementi costruttivi senza funzione strutturale ed illustrate nel paragrafo precedente.
[effetto dell’azione sismica sull’impianto, in assenza di determinazioni pill precise, pud essere
valutato considerando una forza (I,) applicata al baricentro di ciascuno degli elementi funzionali
componenti I’impianto, calcolata‘utilizzando le equazioni (7.2.1) e (7.2.2).

Gli eventuali componenti fragili.debbono essere progettati per avere resistenza doppia di quella
degli eventuali elementi duttili ad essi contigui, ma non superiore a quella richiesta da un’analisi
eseguita con fattore di struttuta q pari ad 1.

Gli impianti non possono essere vincolati alla costruzione contando sull’effetto dell’attrito, bensi
debbono essere collegati ad essa con dispositivi di vincolo rigidi o flessibili; gli impianti a
dispositivi di vincoloflessibili sono quelli che hanno periodo di vibrazione T > 0,1s. Se si adottano
dispositivi di vincolg flessibili i collegamenti di servizio dell’impianto debbono essere flessibili e
non possono far parte del meccanismo di vincolo.

Deve essere, linditato il rischio di fuoriuscite incontrollate di gas, particolarmente in prossimita di
utenze elettriche ¢ materiali infiammabili, anche mediante 1’utilizzo di dispositivi di interruzione
automatica.della distribuzione del gas. I tubi per la fornitura del gas, al passaggio dal terreno alla
costruziene, debbono essere progettati per sopportare senza rotture i massimi spostamenti relativi
costruzione terreno dovuti all’azione sismica di progetto.
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7.2.5 REQUISITI STRUTTURALI DEGLI ELEMENTI DI FONDAZIONE

Le azioni trasmesse in fondazione derivano dall’analisi del comportamento dell’intera opera, in
genere condotta esaminando la sola struttura in elevazione alla quale sono applicate le azioni
statiche e sismiche.

Per le strutture progettate sia per CD “A”sia per CD “B” il dimensionamento delle strutture di
fondazione e la verifica di sicurezza del complesso fondazione-terreno devono essere eseglili
assumendo come azioni in fondazione le resistenze degli elementi strutturali soprastanti, Pit
precisamente, la forza assiale negli elementi strutturali verticali derivante dalla combinazione delle
azioni di cui al § 3.2.4 deve essere associata al concomitante valore resistente del momento“flettente
e del taglio; si richiede tuttavia che tali azioni risultino non maggiori di quelle trasferite dagli
elementi soprastanti, amplificate con un yrq pari a 1,1 in CD “B” e 1,3 in CD “A”, e comunque non
maggiori di quelle derivanti da una analisi elastica della struttura in elevazione.eseguita con un
fattore di struttura q pari a 1.

Le fondazioni superficiali devono essere progettate per rimanere in campoO selastico. Non sono
quindi necessarie armature specifiche per ottenere un comportamento duttile!

Le travi di fondazione in c.a. devono avere armature longitudinali in percentuale non inferiore allo
0,2 %, sia inferiormente che superiormente, per I’intera lunghezza.

I pali in calcestruzzo devono essere armati per tutta la lunghezza, con un’area non inferiore allo
0,3% di quella del calcestruzzo.

Nei casi in cui gli effetti dell’interazione cinematica terreno-struttisa siano considerati rilevanti, sui
pali deve essere assunta la condizione di sollecitazione pil sfavorevole estesa a tutta la lunghezza
del palo.

L’impiego di pali inclinati ¢ da evitare. Nei casi in cui sid negessario farne uso, i pali devono essere
dimensionati per sopportare con adeguato marginefsieurezza le sollecitazioni che derivano
dall’analisi del complesso fondazione-terreno in condizioni sismiche.

I da evitare la formazione di cerniere plastiche nei pali di fondazione. Qualora non fosse possibile
escluderne la formazione, le corrispondenti sezioni/devono essere progettate per un comportamento
duttile e opportunamente confinate. ['armatura périmetrale di confinamento dei pali di fondazione,
di diametro non inferiore a 8 mm, deve .essere costituita da spirale continua per tutti i tratti
interessati da potenziali cerniere plastiche/In fali tratti, assunti di dimensione almeno pari a 3 volte
il diametro, e comunque per uno sviluppo,va partire dalla testa del palo, di almeno 10 diametri,
l'armatura longitudinale deve avere area non inferiore all’ 1% di quella del calcestruzzo.

7.2.5.1 Collegamenti orizzontali tra fondazioni

Si deve tenere conto della presénza di spostamenti relativi del terreno di fondazione sul piano
orizzontale, calcolati come specificato nel § 3.2.5.2, e dei possibili effetti da essi indotti nella
sovrastruttura.

11 requisito si ritiene soddisfatto se le strutture di fondazione sono collegate tra loro da un reticolo di
travi, o da una piastra dimensionata in modo adeguato, in grado di assorbire le forze assiali
conseguenti. In assenza di valutazioni piul accurate, si possono conservativamente assumere le
seguenti azioni assiali:

+ 0,3 Nsa amax /g/per il profilo stratigrafico di tipo B

+ 0,4 Ngg amay 1gyper il profilo stratigrafico di tipo C

+ 0,6 Ngg afiax /g per il profilo stratigrafico di tipo D

dove Ng~ ¢ il valore medio delle forze verticali agenti sugli elementi collegati, € apa.x €
I’accelerazione orizzontale massima attesa al sito.
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In assenza di analisi specifiche della risposta sismica locale 1’accelerazione massima attesa al sito
pud essere valutata con la relazione: amax = ag-S in cui S € il coefficiente che comprende I'effetto
dell’amplificazione stratigrafica (Ss) e dell’amplificazione topografica (St), di cui al § 3.2.3.2, e.a,
¢ ’accelerazione orizzontale massima su sito di riferimento rigido.

At fini dell’applicazione delle precedenti relazioni, il profilo stratigrafico di tipo E ¢ assimilato a
quello di tipo C se i terreni posti sul substrato di riferimento sono mediamente addensati-(terreni a
grana grossa) o mediamente consistenti (terreni a grana fina) e a quello di tipo D se i terrent posti su
substrato di riferimento sono scarsamente addensati (terreni a grana grossa) oO\searsamente
consistenti (terreni a grana fina).

11 collegamento tra le strutture di fondazione non € necessario per profili stratigrafici di tipo A e per
siti ricadenti in zona 4.

Travi o piastre di piano possono essere assimilate a elementi di collegamento se realizzate ad una
distanza minore o uguale a 1 m dall’intradosso degli elementi di fondazione superficiali o dalla testa
dei pali.

7.2.6 CRITERI DI MODELLAZIONE DELLA STRUTTURA E AZIONE SISMICA

1l modello della struttura deve essere tridimensionale e rappresentaré in modo adeguato le effettive
distribuzioni spaziali di massa, rigidezza e resistenza, con particolare attenzione alle situazioni nelle
quali componenti orizzontali dell’azione sismica possono produrre forze d’inerzia verticali (travi di
grande luce, sbalzi significativi, etc.).

Nella definizione del modello alcuni elementi strutturali; considerati “secondari”, e gli elementi non
strutturali autoportanti (tamponature e tramezzi), poSsono essere rappresentati unicamente in
termini di massa, considerando il loro contributo alla rigidezza e alla resistenza del sistema
strutturale solo qualora essi possiedano rigidezza\resistenza tali da modificare significativamente
il comportamento del modello.

Gli orizzontamenti possono essere considerati infinitamente rigidi nel loro piano, a condizione che
siano realizzati in cemento armato, oppure in latero-cemento con soletta in c.a. di almeno 40 mm di
spessore, o in struttura mista con soletta in cemento armato di almeno 50 mm di spessore collegata
da connettori a taglio opportunamente diménsionati agli elementi strutturali in acciaio o in legno e
purché le aperture presenti non ne riducano significativamente la rigidezza.

Per rappresentare la rigidezza degli, ¢lémenti strutturali si possono adottare modelli lineari, che
trascurano le non linearita di materialé e geometriche, e modelli non lineari, che le considerano; in
ambo 1 casi si deve tener conto‘della fessurazione dei materiali fragili. In caso non siano effettuate
analisi specifiche, la rigidezza“flessionale e a taglio di elementi in muratura, cemento armato,
acciaio-calcestruzzo, pud essere tidotta sino al 50% della rigidezza dei corrispondenti elementi non
fessurati, tenendo debitamente conto dell’influenza della sollecitazione assiale permanente.

Nel caso di comportaméntdynon dissipativo si adottano unicamente i modelli lineari.

Nel caso di comportamento dissipativo si possono adottare sia modelli lineari sia modelli non
lineari. II legame cosfitutivo utilizzato per modellare il comportamento non lineare della struttura
dovuto alla nondlinearita di materiale deve essere giustificato, anche in relazione alla corretta
rappresentazione dell’energia dissipata nei cicli di isteresi.

Ie azioni conséguenti al moto sismico sono modellate sia direttamente, attraverso forze statiche
equivalenti o'spettri di risposta, sia indirettamente, attraverso accelerogrammi.

Nella définizione dell’azione sismica sulla struttura, ¢ possibile tenere conto della modifica del
moto sismico indotta dall’interazione fondazione-terreno. A meno di analisi numeriche avanzate, la
fondazione pud essere schematizzata con vincoli visco-elastici, caratterizzati da opportuna
impedenza dinamica. Questa schematizzazione pud rendersi necessaria per strutture alte e snelle,
nelle. quali gli effetti del secondo ordine non sono trascurabili, ¢ per strutture fondate su terreni
molto deformabili (Vs < 100 m/s). Conseguentemente, con i criteri di cui al § 7.11.2, nel calcolo
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dell’impedenza dinamica ¢ necessario tener conto della dipendenza delle caratteristiche di rigidezza
e smorzamento dal livello deformativo.

Per le fondazioni miste, come specificato al § 6.4.3., I'interazione fra il terreno, i pali e la struttura
di collegamento deve essere studiata con appropriate modellazioni, allo scopo di pervenire alla
determinazione dell’aliquota dell’azione di progetto trasferita al terreno direttamente dalla struttura
di collegamento e dell’aliquota trasmessa ai pali. Nei casi in cui ’interazione sia considerata.non
significativa o, comunque, si ometta la relativa analisi, le verifiche SI.V ¢ SL.D, condotte quindi~con
riferimento ai soli pali, devono soddisfare quanto riportato al punto § 7.11.5.3.2. Nei casi in‘cui si
consideri significativa tale interazione e si svolga la relativa analisi, le verifiche SLV e SLD,
condotte con riferimento ai soli pali, devono soddisfare quanto riportato ai §§ 6.4.3.3 ¢ 6.4:3/4, ove
le azioni e le resistenze di progetto ivi menzionate sono da intendersi determinate secondo quanto
specificato nel presente Cap. 7.

Per tenere conto della variabilita spaziale del moto sismico, nonché di eventualt ineertezze nella
localizzazione delle masse, al centro di massa deve essere attribuita una eccentricitd accidentale
rispetto alla sua posizione quale deriva dal calcolo. Per i soli edifici ed in asSenza di piu accurate
determinazioni 1’eccentricita accidentale in ogni direzione non pud essere/considerata inferiore a
0,05 volte la dimensione dell’edificio misurata perpendicolarmente alla direzione di applicazione

dell’azione sismica. Detta eccentricitd ¢ assunta costante, per entitase direzione, su tutti gli
orizzontamenti.
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7.3 METODI DI ANALISI E CRITERI DI VERIFICA

7.3.1 ANALISI LINEARE O NON LINEARE
[’analisi delle strutture soggette ad azione sismica puo essere lineare o non lineare.
Analisi lineare

I’analisi lineare puod essere utilizzata per calcolare gli effetti delle azioni sismiche sia nel caso di
sistemi dissipativi sia nel caso di sistemi non dissipativi.

Quando si utilizza Ianalisi lineare per sistemi non dissipativi, come avvienesper gli stati limite di
esercizio, gli effetti delle azioni sismiche sono calcolati, quale che sia‘la_modellazione per esse
utilizzata, riferendosi allo spettro di progetto ottenuto assumendo un fattore di struttura q unitario (§
3.2.3.4). La resistenza delle membrature e dei collegamenti deve essere valutata in accordo con le
regole presentate nei capitoli precedenti, non essendo necessario.soddisfare i requisiti di duttilita
fissati nei paragrafi successivi.

Quando si utilizza ’analisi lineare per sistemi dissipativi, come,avviene per gli stati limite ultimi,
gli effetti delle azioni sismiche sono calcolati, quale che sia Ta modellazione per esse utilizzata,
riferendosi allo spettro di progetto ottenuto assumendo un fattore di struttura q maggiore dell’unita
(§ 3.2.3.5). La resistenza delle membrature ¢ dei collegarhenti deve essere valutata in accordo con le
regole presentate nei capitoli precedenti, essendo necessario soddisfare i requisiti di duttilita fissati
nei paragrafi successivi.

11 valore del fattore di struttura q da utilizzare pet ciascuna direzione della azione sismica, dipende
dalla tipologia strutturale, dal suo grado di ip€rstaticitd e dai criteri di progettazione adottati e
prende in conto le non linearita di materidle, VEsso pud essere calcolato tramite la seguente
espressione:

q=qo-Kg (7.3.1)

dove:

go ¢ il valore massimo del fattor¢ ,divstruttura che dipende dal livello di duttilita attesa, dalla
tipologia strutturale e dal rapporto’o,/0y tra il valore dell’azione sismica per il quale si verifica
la formazione di un numero‘diteerniere plastiche tali da rendere la struttura labile e quello per il
quale il primo elemento strutturale raggiunge la plasticizzazione a flessione;

Ky ¢ un fattore riduttivo che“dipende dalle caratteristiche di regolarita in altezza della costruzione,
con valore pari ad 1 per costruzioni regolari in altezza e pari a 0,8 per costruzioni non regolari in
altezza.

Per le costruzioni regolari in pianta, qualora non si proceda ad un’analisi non lineare finalizzata alla
valutazione del rapperto ow/oy, per esso possono essere adottati i valori indicati nei paragrafi
successivi per le diverse tipologie costruttive.

Per le costruzioni.non regolari in pianta, si possono adottare valori di o,/oy pari alla media tra 1,0
ed i valori di volta in volta forniti per le diverse tipologie costruttive.

La sceltasdel fattore di struttura deve essere adeguatamente giustificata. Il valore adottato deve dar
luogo ad azioni di progetto agli stati limite ultimi coerenti con le azioni di progetto assunte per gli
stati limite di esercizio.

Per laxcomponente verticale dell’azione sismica il valore di q utilizzato, a meno di adeguate analisi
giustificative, ¢ q = 1,5 per qualunque tipologia strutturale e di materiale, tranne che per i ponti per i
qualie q=1.
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e non linearita geometriche sono prese in conto, quando necessario, attraverso il fattore 6 appresso
definito. In particolare, per le costruzioni civili ed industriali esse possono essere trascurate nel caso
in cui ad ogni orizzontamento risulti:

f=—"<0,1 (7.3.2)

dove:

P ¢ il carico verticale totale della parte di struttura sovrastante I’orizzontamento in esame

d. ¢ lo spostamento orizzontale medio d’interpiano, ovvero la differenza tra lo spostaimento
orizzontale dell’orizzontamento considerato e lo spostamento orizzontale dell’orizzontamento
immediatamente sottostante;

V ¢ la forza orizzontale totale in corrispondenza dell’orizzontamento in esame;

h ¢ ladistanza tra I’orizzontamento in esame e quello immediatamente sottostante.

Quando 0 ¢ compreso tra 0,1 e 0,2 gli effetti delle non linearita geometriche possono essere presi in
conto incrementando gli effetti dell’azione sismica orizzontale di un fattofe,pari a 1/(1-6); 6 non
pud comunque superare il valore 0,3.

Analisi non lineare

I’analisi non lineare si utilizza per sistemi dissipativi e tiene conto dell¢ non linearita di materiale e
geometriche; queste ultime possono essere (rascurate nei casi précedentemente precisati. I legami
costitutivi utilizzati devono includere la perdita di resistenza e la‘'resistenza residua, se significativi.

7.3.2  ANALISI STATICA O DINAMICA

Oltre che in relazione al fatto che 1’analisi sia lineare o non lineare, i metodi d’analisi sono articolati
anche in relazione al fatto che I’equilibrio sia trattato staticamente o dinamicamente.

Il metodo d’analisi lineare di riferimento per detemminare gli effetti dell’azione sismica, sia su
sistemi dissipativi sia su sistemi non dissipativi, ¢ 17analisi modale con spettro di risposta o “analisi
lineare dinamica”. In essa l’equilibrio ¢ trattato’ dinamicamente e 1’azione sismica ¢ modellata
direttamente attraverso lo spettro di progetto definito al § 3.2.3.4 (struttura non dissipativa) o al §
3.2.3.5 (struttura dissipativa). In alternativa all’analisi modale si pud adottare una integrazione al
passo, modellando I’azione sismica attrdv€rso accelerogrammi, ma in tal caso la struttura deve
essere non dissipativa.

Per le sole costruzioni la cui risposta sismica, in ogni direzione principale, non dipenda
significativamente dai modi di vibrare, superiori, ¢ possibile utilizzare, sia su sistemi dissipativi sia
su sistemi non dissipativi, il metodo delle forze laterali o “analisi lineare statica”. In essa
I’equilibrio ¢ trattato staticamente, ’analisi della struttura ¢ lineare, si modella I’azione sismica
direttamente attraverso lo spettrd di progetto definito al § 3.2.3.4 (struttura non dissipativa) o al §
3.2.3.5 (struttura dissipativa).

Infine, per determinare ‘gli effetti dell’azione sismica su sistemi dissipativi, si possono effettuare
analisi non lineari. In_esse 1’equilibrio ¢ trattato staticamente (“analisi non lineare statica”)
modellando 1’azione sisSmica direttamente mediante forze statiche fatte crescere monotonamente o
dinamicamente (“analisi non lineare dinamica”) modellando 1’azione sismica indirettamente
mediante accelefogrammi.
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7.3.3 ANALISI LINEARE DINAMICA O STATICA

7.3.3.1 Analisi lineare dinamica

[’analisi dinamica lineare consiste:
- nella determinazione dei modi di vibrare della costruzione (analisi modale),

- nel calcolo degli effetti dell’azione sismica, rappresentata dallo spettro di risposta di progetto,
per ciascuno dei modi di vibrare individuati,

- nella combinazione di questi effetti.

Devono essere considerati tutti i modi con massa partecipante significativa. E /opportuno a tal
riguardo considerare tutti i modi con massa partecipante superiore al 5% ¢ comunque un numero di
modi la cui massa partecipante totale sia superiore all’85%.

Per la combinazione degli effetti relativi ai singoli modi deve essere utilizzata una combinazione
quadratica completa degli effetti relativi a ciascun modo, quale quella indicata nell’espressione
(7.3.3):

E=Q > Py EE)” (7.3.3)

con:

E; valore dell’effetto relativo al modo j;

pij coefficiente di correlazione tra il modo i e il modo j,Caleolato con formule di comprovata
validita quale:

_ 8E°B)
(1 +By) [ A-By) +48°B; |
& smorzamento viscoso dei modii e j;
Bi ¢ il rapporto tra I’inverso dei periodi di ciascuna coppia i-j di modi (B; = Ty/Ty).

Pij (7.3.4)

Per gli edifici, gli effetti della eccentricita accidentale del centro di massa possono essere
determinati mediante 1’applicazione di catichi statici costituiti da momenti torcenti di valore pari
alla risultante orizzontale della forza agente al piano, determinata come in § 7.3.3.2, moltiplicata per
I’eccentricita accidentale del baricentto delle masse rispetto alla sua posizione di calcolo,
determinata come in § 7.2.6.

In alternativa, nel caso in cuila struttura sia non dissipativa, si pud effettuare un’analisi con
integrazione al passo, modellando 'azione sismica attraverso accelerogrammi, tenendo conto
dell’eccentricita accidentale nel modo indicato al § 7.2.6.

7.3.3.2 Analisi lineare statica

[’analisi statica lineate consiste nell’applicazione di forze statiche equivalenti alle forze di inerzia
indotte dall’aziofie sismica e puo essere effettuata per costruzioni che rispettino i requisiti specifici
riportati nei paragrafi successivi, a condizione che il periodo del modo di vibrare principale nella
direzione insesame (T) non superi 2,5 Tc o Tp e che la costruzione sia regolare in altezza.

Per costrizioni civili o industriali che non superino i 40 m di altezza e la cui massa sia
approssimativamente uniformemente distribuita lungo I’altezza, T pud essere stimato, in assenza di
calcoli piu dettagliati, utilizzando la formula seguente:

T =C,-H" (7.3.5)
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